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مقدمه نویسند ۵ 


تحریر این OES‏ را مدیون دانشجویان کارشناسی و کارشناسی ارشد خود می‌دانم که‌با 
بی‌صبری و اشتیاق در کلاس درس روشهای خمیری سازه‌ها شرکت کرد اند .ستوالهای ایشان 
چه در کلاس و با بعد از آن » نشان داده است که برخی از مفا هیم درس همواره مشکلاتی را 
برای آنها به‌وجود می‌آورد . چون تصور نمی‌کنم که این مشکل ناشی ازکوت هی درامر تد ریس 
از جانب من باشد و آن را به‌دلیل نیاز به توضیح بیشتر بعضی از نکات در کلاس می‌دانسم » 
لذا به نوشتن ابن CES‏ اهتمام نمودم . 

در این کتاب سعی شد ها ست بطورعمد ه مطالب مورد نیازدانشجویان‌درسطوحکا رشنا سی 
و کارشناسی ارشد مطرح شود . با وجود این»مطالب آن برای مهندسینی که Sele‏ به استفاده 
ازروشپای خمیری جپت طراحی هستند نیز قابل استفاده خواهد بود . در این کتاب بیشتر » 
put li‏ و نیازهای طراحی روشهای خمیری تا کید شده است تا اثبات ریا ضیآنها (البته‌مراجع 
مناسبی جپت‌اثبات ریا ضی‌مطالب معرفی شدهاست ) .به این دلیل بعضی از مطالببه‌صورت 
ساده بیان شد هاند .امیدوارم این روش باعث‌ناخرسندی متخصصینی که بطورمحض با موضوع 
برخورد می‌کنند نگردد . 

کتاب دارای هشت فصل است . در دو فصل اول به طور عمده lin‏ هیم خمیری و خمش 
خمیری مورد بحث قرار می‌گیرد . در فصلپهای ۳ و ۴ روشپای مختلف جپت تعیین بارهای 
فروریختگی قابهای فولادی تشریح می‌شود . در فصل ۵ نشان داده می‌شود که چگونه‌روشپای 
خمیری برای طرا حی سازه‌های فولاد ی به کار می‌رود . فصل ۶ به دو قسمت تقسیم شد ماست. 
در قسمت اول روشی برای محاسبه تفییر مکانپای سازه در نقطه فروریختگی تشریح می‌شود . 
در قسمت دوم اثر این تغییر مکانہا و همچنین ناپایداری»‌روی بار فروریختگی سازه بیان 
می‌گردد . البته این موضوع قدری پیچیده است‌و Che be‏ مربوطه خارج از بحث اہن کتاب 
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می‌باشد لیکن حذف تمام موارد مربوط به ناپایداری نیز صحیح نیست . فصلهای ۷ و ۾ 
به سازه‌های بتن آرمه مربوط می‌شود . فصل ۷ به مشکلات استفاده از روشپای خمیسری در 
قا ہهای بتنی می‌پردازد و در فصل ۸ روشهای پر ارزش خط سیلان و نواری در مورد دالہا 
تشریح می‌گردد . 

به نظر من سه فصل اول جنبه مقدماتی دارد که برای دانشجویان سال دوم دوره 
کارشناسی مناسب است . فصلہای ۴ و ۵ و قسمتهای ۶ و ۸ جہت دانشجویان سال آ خر دوره 
کارشناسی پیشنہاد می‌گردد . همچنین کلیه مباحث برای دانشجویان د وره کا رشنا سی ارشد 
قابل استفاده خواهد بود .سعی شده است که ضمن حفظ چپار چوب مشخصی برای هرفصل, 
پیوستگی منطقی فصلہای CES‏ نیز حفظ گردد . در شروع هر فصل مقدمه‌ای آورده شده است 
تا ذهن خواننده با مفاهیم بنیادی مجددا" آشنا شود . در هر فصل مثالمهایی آورده شده‌که 
با دقت انتخاب و مرتب شد هاند . 

اولین مثال مفا هیم بنیادی را به ساده‌ترین وجه ممکن معرفی می‌کند . در مثالهای‌بعد 
Lie‏ هیم جدید معرفی و زمینه‌هایی که ممکن‌است ایجاد اشکال نماید مطرح و سپس تمام مطالب 
به‌روشنی جمع‌بندی شده است . در پایان هرفصل بجز فصل اول مسایلی طرح baat‏ نکات 
مختلف بیان شده را به طور مشخصی طرح نماید . توصیه می‌شود خواننده مسایل را تا حسد 
امکان حل نماید چرا که تمرین بهترین وسیله برای شروع یادگیری روشهای خمیری است . 


استوارت موی 


Stuart S.J. Moy 
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تحلیل و طراحی سازه‌ها بر اساس بارهای نهایی بیش از ۷۵ سال قسدمت دارد .روش 
تحلیل خمیری برای اولین بار توسط دکتر ۷۵21۳02۷ Gabor‏ اراغه شد .او که یک 
مجارستانی بود نتا یج روش خود را در سال ۱۹۱۴ میلادی منتشر نمود . اولین آزمایشپای 
مربوطه در آلمان بوسیله ٥۲-1٥1۲۸1٤2‏ 1ھ انجام گردید و نشان داد که ظرفیت نهایی 
تیر یکسره بستگی به نشست تکیه‌گاهپا ندارد . کوششهای Van-den-broek‏ د رهمین‌کشور 
و ۲082667 J.‏ و همکا رانش در بریتانیا به نتایجی‌انجامید کباکنون به عنوان طرح‌خمیری 
سازه‌ها مطرح می‌شود .پیشرفت تحلیل به‌روش خمیری‌توسط 50820 و 41ع انجام گرفت 
در امریکا در دانشگاه Lehigh‏ انستیتوی امریکایی فولاد در مورد رفتار خمیری سازه‌ها 
مطالعات زیادی کرده است . بدون شک پیشرفتهای اخیر روشپای خمیری سازه‌ها حاصل 
کوششپای بسیا ری دیگر از محققین این رشته است که در اینجا نامی از ایشان بسرده نشده » 
لیکن در قست مراجع تام تعدادی از آنها آورده شذه اس . 

در حال pole‏ روشپای خمیری برای تحلیل و طراحی تیرهای یکسره و قابپای کسوتاه 
در کشورهای زیادی مورد استفاده قرار می‌گیرد . در اروپا برای سازه‌های فولادی این روش 
توسعه زیادی یافته و بجای آنکه تنبا یکی از روشهای طراحی بشمار آید . هم اکنون نقش 
سهمتری ایفا می‌کند . این موضوع بخصوص با دورنمای استفاده از حالات حدی طراحسی‌در 
آیین‌نامه‌ها ی جدید » واقعیت پیشتری می‌یابد . 

نظر بهاینکه در کشور ما روشهای طراحی خمیری مورد توجه زیادی واقع نشده است‌لذا 
ترجمه. متونی در این زمینه ضروری به نظر می‌آید . کتابهایی که در مورد روشپای خمیسری 
سازه‌ها تاليف شدهاند»نظر به تمابیل نویسندهمعضی بطور عمده نظری و برخی جنبه عملسی 
داشتماند . در این میان نویسنده‌هایی سعی داشتاند که به منظور تفهیم بهتر موضوع » هر 
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دو جنبه را مورد رو کین قرار د هند , 

کات فار از جلا کتک wel‏ اما ری و لی رار لاو ا poly‏ 
خاص طرح نمود ها ست . در این‌کتاب استفاده از روش خمیری برای طراحی سازه‌های بتنآ رمه 
نیز مورد بحث‌قرار گرفته و روشهای‌خط سیلان و نواری هیلربورگ در موردتاوه‌های بتن آرمه 
تشریح شده است . این روش طراحی که تا کنون کمتر مورد توجه متخصصین ما قرار گرفته ,از 
جمله روشهای محاسباتی دقیق و توانمند است که آموزش آن لازم می‌باشد . اینجانب در 
طول مدتی که به تدریس درس طرح خمیری سازه‌ها اشتفال داشتهام » از بین کتابپهایی‌که‌در 
این زمینه ا لیف شد ماست این‌کتاب را به عنوان شروع کار مناسبتر تشخیص داده و پیشنما د 
می‌کنم .امد است مورد توجه دانش‌پژوهان عزیز فرارگیرد .در پایان از همکاری SLT‏ دکتر 
فریدون ایرانی که مطالب CES‏ را مطالعه و در جہت تصحیح آن پیشنپادهای ارزندهای 
اراه داده‌اند قدرداتی می‌کنم.همچنین از آقای مجید جاودانی شاهدیسن بخاطر ویرایش 
ادبی CES‏ و سرکار خانم عزت شادمپری جہت تایپ کتاب و سایر دست اند رکا ران مو“ سسه 
چاپ و انتشارات دانشگاه فردوسی که با امکانات ناچیز خود چاپ این کتاب را به نحو 
شایسته‌ای انجام دادهاند کمال Ate‏ را دارم ۰ 


عضو ole‏ علمی دانشکد ممهند سی 
خردادماه ۱۳۷۰ 


در مراجم مختلف علمی استفاده از یک علامت جہت مفاهیم مختلف و يا استفاده از 
چند علامت با سنی یکسان متداول بوده است . در این کتاب نیز ضمن تعریف 
هریک از علاعم .از قاعده بالا استفاده شده است .همچنین ازیانویس برای‌نشان‌دادن علائم 
مختلف جہت رساندن مفهومی خاص, استفاده می‌شده است . این روش در کتاب حاضر نیز 


به‌کار گرفته شده است . 
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} 
K‏ ضریب تصحیح هیلریورگ 





۱ — Hillerborg 


چهارد ه روشهای خمیری برای سازه‌های فولا دی و بتنی 


7 تعداد مکانیزمهای اولیه (اصلی ) 
۸ تعداد مفصلپای خمیری 
م تعداد مفصلهای خمیری ممکن 
۶ درجه نامعینی 
1 خط سیلان (مخفف ) 


۸ مقباس اورتوتروپی در دالها! 
قرارداد علاشم 


در این CES‏ مناسبترین قرارداد علاعم مورد استفاده قرار گرفته‌است .تنشها »کرنشہا 
و نیروها ی‌محوری کششی » مثبت فرض شد ه و تنها د رفصل ششم نیروها ی‌فشاری‌نیزمثبت د رنظر 
گرفته شده است . لنگرهای خمشی در سمتی از عضو که تحت کشش است رسم شده‌است . فرض 
برابن است که لنگر خمشی مثبت باعث ایجاد کشش د رقسمت تحتانی تیر و يا قسمست چپ 
ستون گرد د . 


۱ - تسبت ظرفیت لنگرهای مقاوم در دو جہت فولادگذاری مثبت با منفی دال (مترجم ) 


مفاهیم کلی 


| — | مقدمه 


مطالبی که در ارتباط با آموزش تحلیل سازه مطرح می‌شود شامل یک سری اصول اولیه" 
ادل ee‏ ره ماد هقی Bi‏ ستاری و پال وره شین chek‏ با اسالات les‏ 
اختلاف عمده‌ای که در تحلیل سازه‌ها پیش می‌آید وقتی است که وضعیت آنپاازحالت تعادل 
معین (یعنی قابل تحلیل به‌کمک معادلات تعادل ) به‌حالت نامعین تعادل در میآید (به‌طوری 
که برای تحلیل آنها بایستی از ترکیب معادلات تعادل و سازگاری تفسیر شکلها استفا کرد 
اا ت ارافان ایی هران سای Sul ade Sal heels‏ 

روش سنتی تحلیل براساس این فرض است که ننشهای سازه که ناشی از اعمال بارها 
می‌با شد - در محدوده ارتجاعی مصالح بوده لذا تغییر مکانپا کوچکند . این روش به طسور 
گسترده‌ای مورد استقاده فرار می‌گیرد . به‌هرحال » در حدود بیش از سی سال گذشته روش 
دیگری ابدام شذ که امکاتات shy‏ را فراهم آوردها ند ر روش جدیداساسمسالهبه‌ضورت 
gt‏ مر و meal‏ رای هرازه ی ار ا ا 
فروریختگی برسد . در این روش جدید ۰ هدف تعییین همین مقدار بار می‌باشد . برای‌رسیدن 
به‌این هدف لازم است که به‌وضعیت سازه در موقع فروریخنگی پی برده و رفتار آن را موقعی 
که تنشہای مصالح از حد ارتجاعی فراتر رود بشناسیم . با چنین فلسفه‌ای تحلیل و طراحی 
به‌روش خمبری‌صورت می‌گیرد .یکی ازنکات ممتاز و مہم روشهای خمیری آن‌است که محاسبات 
مربوط به آن معمولا" ساده‌تر از روشهای سنتی می‌باشد . 

اگر رفتار سازه‌ها را در حین آفزایش بار» از بار صفر نا بارگسیختگی مورد بررسی‌قرار 
دهیم , ما را در درک مفاهیم مربوط به‌روشهای خمیری کمک خواهد کرد , موضوع فوق با دو 
متال تشریح می‌گرد د > ولی قبل از پرداختن به‌آنها لازم است خواص مصالح مورد استفاده 
در سازه را بشناسیم . 


۲ روشهای خصری برای سازه‌های فولادی و بننی 


۱ - ۲ -فولاد نرمه -مادهای تقریبا" کامل برای تحلیل خمیری 
ساده‌ترین آزمایش مکانیکی . آزمایش کشش روی میله بلند و تحت نیروی کنترل شده 
می‌باشد . (شکل ۱-۱ ) در میانه «ohne‏ دور از دو انتپای گیره , کشش تک‌محوری خالص وجود 
دارد . 
SS]‏ سم 
اس 


کنش یک cape‏ 
شکل ۱ - ۱ 


اگر ازدیاد طول نمونه‌ای از فولاد نرمه (مثلا" کرنش) در این محدوده اندازه‌گیری‌شود 
و برحسب تفییرات نیروی اعمال شده (به‌صورت تنش) رسم گردد » منحنی تنش - کرنش 
مشابه شکل ۲-۱ حاصل می‌شود . در کرنشهای کوچک تنش به‌صورت مستقیم با کرنش متناسب 
است (منطقه QU‏ ) . ماده ارتجاعی است و شیب 6 ضریب يانگآنامیده می‌شود . 


۱ 
0 


۵۱ تنش 
Outs‏ 
)410( 


Oyu -- 


a, | 
(250) 






Ey,‏ سیب 
)0.04€ ={ 





مقدار متوسط ۶ ۲٢۵ kNémm? "Led‏ می‌باشد » نقطه U‏ حد تناسب مستقیم بین تنش 
و کرنش می‌باشد , وقتی این حد فرا می‌رسد یک افت سریع در تنش تا نقطسه 1 به وجود 
۰ می‌آید . تا نقطه حد بالا یی تسلیم نامیده می‌شود که د ر آنجا تنش ره است. مقضدار Oyy‏ 


) = Young’s modulus. 





مفاهیم کلی ۳ 


بستگی به‌شکل مقطع نمونه و نوع دستگاه آزمایش کننده دارد . در بسیاری از نیمرخهای‌رایج 
فولاد ساختمانوکه به‌صورت گرم نورد شده‌اند » تنشهای پسماند ناشی از نورد نقش مو؛ثری 
در جایجایی نقطه U‏ دارند . از این رو نقطه حد بالایی دارای اهمیت عملی‌نمی‌باشد, تنش 
مربوط به‌نقطه L‏ تنش تسلیم نام دارد که در نمونه آزمایشی Némm?‏ ۲۵۰ برای فولاد نرمه 
می‌باشد . 

کرنش در تنش تسلیم تقریبا" ۰/۰0۱۲ است . به‌ازای کرنش بیش از این مقدار هیچ 
گونه افزایش تنشی لازم نمی‌شود . رفتار در منطقه LH‏ نمودار , رفتار خمیری تأمیده می‌شود, 
(افزایش کرتش بدون آنکه تنش تغییر کند جریان خمیری نامیده می‌شود ) , انتسپای قسصت 
افقی نمودار . 14 ۰ در موارد مختلف » متفاوت است اما مقدار کرنش مربوط به‌نمونه 0/۰۱۴۰ 
می‌با شد.ینابر این کرنش در قسمت افقی نمودار حداقل ده‌براہر کرنش در نقطه تسلیم است , 

بعد از نقطه 14 » برای آنکه کرنش افزایش یابد بایستی تنش را افزایش داد ولی اینک 
نسبت بین آنپا غير خطی است این يد ده را کرنش سختی" نامیده‌اند . شهب اولیه بت 
این قسمت تقریبا" ۴ درصد مدول یانگ ع است . در یک کرنش حداقل ۰/۲ »یعنی ه ۲د رصد 
افزایش در طول نمونه » تنش به‌مقدار ماکزیمم خود می‌رسد (نقطه 3 ) , این تنش مقاومت 
نهبایی کششی outs‏ نامیده می‌شود و مقدار آن در مثال تقریبا" Némm?‏ ۴۱۰ است . 
افزایش بیشتر کرنش باعث لاغرشدن عضو و سرانجام شکست عضو به‌شکل مخروطی می‌شود , 

آزمایشهای دقیق نشان داده‌اند که منحنی تنش - کرنش برای فولاد نرمه در فشاری تا 
حد نقطه حداکثر تنش درست مشابه حالت کشش است , بنابراین کل نصودار مطایق شکل 
۳-۱ می‌باشد , اگر نمونه مثلا" تا نقطه × بارگذاری و سپس بار برداری شود » ابتدا تفییر در 
کرنش ارتجاعی است (شیب 8 ) که در شکل با خط 6۷نشان داده شده است , وقتی تنش 
به‌مقدار ay‏ در حالت فشاری می‌رسد می‌توان جاری شدن‌خمیری فشاری را به صورت اید مال 
مطابق شکل نشان داد . رفتار واقعی به‌صورت خط چین XY‏ می‌باشد که نشان دهنده 
کاهش آشکار در تنش تملیم فشاری می‌باشد . انحراف از مسیر ایسدهآال را اثسر بوثینگه؟ 
نامنشد , 

رفتارارتجاعی خمیری ,در شکل ۱ - ۴ نشان داده شده است .این رفتار ايده آل 
با در نظر گرفتن موارد زیر برای فولاد نرمه‌پذیرفتنی است . 

١‏ حذف حد بالایی تسلییم « این موضوع اشکالی sla!‏ نخواهد کرد و در بسیاریاز 
اعضای سازه‌ای اثری نخواهد داشت . 


Y— strain hardening. ۲ — Bauschinger effect. 


روشیای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


wd نتش‎ 





نکل ۱ - ۲ 


۲ - حذف کرنش سختی . on!‏ موضوع باعثایجاد مقدارکمی‌خطا می‌شود زیرا قسمتهایسی 
ازبسیاری ازسازه‌ها به‌هنگام فروریختن » در منطقه کرنش سختی می‌باشند . به‌هرحال‌به‌دلیل 
شیب کم Uns (E54)‏ کم است و چون کرنش سختی باعث افزایش در مقاومت می‌گردد حذف 


آن مطمتن‌ثر است . 

۳ - حذف اثر بوشینگر . این موضوع باعث بروز خطاهایی می‌شود که معمولا" کوچک 
هستند . شکل ۳-۱ نشان می‌دهد که هرگاه تنش تا صفر کاهش می‌یاہد (نقطه 2 ) درمنحنی 
کمی تغییر شکل به‌وجود می‌آید . در سازه‌ها جایی که تغییر علامت کامل تنش امکان‌پذیر 





ut 





| 
۱ 
۱ 
باربرداری حبص 
شکل ۱ - ۴ 
فولاد نرمه تنها نوع فولاد ساختمانی نیست از انواع بامقاومت‌بالای‌آن نیز معمولا " 


استفاده می‌شود .آن گونه که در شکل gy‏ نشان داده شده است در مقاومتهای بالا 
انعطاف یذ یری کاهش می‌یابد . بایستی در استفاده از تحلیل خمیری این چنین فولادها 


مفاهیم کلی ۵ 


دقت و ملاحظه نمود . این موضوع در فصل ۶ مفصلتر بیان خواهد شد . 


۱۹۷/۸ تنش 
حداقل افزایش طول 4۱۷ 


حدافل افزایش طول ۸ے سس | a00‏ 


حداقل افزایش طول .۰ - 


sees ۳ (فولا د‎ “ie 





—e کرنش‎ 


شکل ۱ - ۵ 


| = ۳ رفتار سازه‌ها تحت اثر بار متغیر چگونه است ؟ 

یرای آتکه به‌گونه‌ای cole‏ و بدون slew!‏ اشکال زیاد از نظر ریاضی و موضوعی مفاهیم 
مهم و مختلف مطرح شود » به‌ذکر دو مثال در مورد خرپاهای مفصلی می‌پردازيم . این نوع 
خرپاها هرگز به منظورهای کاربردی ساخته نمی‌شوند » اما می‌توان آنپا را خرپاهایسی 
ساخته شده از فولاد نرمه تصور کرد . 


۱-۳-۱ خرپای کششی معین 


خرپای شکل ۶-۱ بصورت استاتیکی معین است بعنی به‌وسیله معاد لات تعادل‌می‌توان 
ol‏ را به‌گونه‌ای کامل تحلیل کرد . بار قاقم ۷ که در نقطه ن اعمال شده است ؛ دو عضو OB‏ 
تکیمگاه صلب 


شکل ۱ - ۶ 





۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


و 06 را تحت کشش قرار می‌د هد نیروهای داخلی نامعلوم ون و٤۴۵‏ هستند . 
برای تعادل در نقطه 0 


cos 45° = Foc cos 30°‏ ون 


V3 


I 
Fos 7 =F 
OB 2 "OC 2 


Fon = 12256 )۱-۱( 


معادله تعادل در جبهت قائم در نقطه 0 
Fog sin 45° + Foc sin 30° = W )۲-۱(‏ 


با جابجایی ole‏ ۱-۱ در معادله ۲-۱ خواهیم داشت . 


۷ = و« 
Foc < ۷‏ 


فرض می‌شود که 08 دارای سطح مقطع 4 و 06 دارای سطح مقطم 24 می‌باشد » بتابراین 


)۳۰-۱( 


097 = تنش در و 
)1 ۴ ۳ 

۲ 0.366 = تنش در OC‏ 
این تنش‌ها بوسیله د و نقطه در منحنی تنش --کرنش شکل ۷-۱ مشخص شدهاند .همان گونه 
که مقدار W‏ افزایش می‌یابد دو نقطه به‌طرف بالا حرکت می‌کنند تا این که تنش در عضو OB‏ 
به‌تنش تسلیم می‌رسد ,باری که به‌ازای آن مساله اخیر اتفاق می‌افتد را می‌توان‌ازمعا دله زیر 
بدست آورد . 


)4-1( وه == 0.897 


هر افزایش در مقدار W‏ ہاعث ایجاد جریان خمیری در عضو OB‏ می‌شود « به‌گونه‌ای که درآن 
عضو تنش به‌مقدار oy‏ ثایت می‌ماند . در این حالت معادلات ۲-۱ و ۳-۱ دیگر پذبرفشسه 
نخواهند بود زیرا تنش در عضو OB‏ اکنسون مستقل از ۷ می‌باشد . از آنجا که معادلات 
۳-۱ از معادلات Jobe‏ ۱-۱ و ۲-۱ به‌دست آمده‌اند GOT‏ نیز نمی‌توانند صحیح باشند و 





شکل ۱ - ۷ 


سازه در تعادل نخواهد بود . به‌طور فیزیکی طول OB‏ بدون ممانعت افزایش می‌یابد و نقطه 
0 جابجا می‌شود . این عدم Jobe‏ فروریختگی " سازه نامیده می‌شود . بیشترین بار که 
به‌ازای آن تعادل برترار است بار " فروریختگی " (,۷) خوانده می‌شود . از معادله ۱ - ۵ 


We ۱۰۱۱5۸4 ۵ )۶ - ۱( 


در owl‏ متال دو نکته مهم روشن شده است . 

| - در سازه بطور استاتیکی معمن ۰ فرو ریختگی آنگاه رخ مید هد که عضوی که دارای 
بیشترین تنش است جاری گردد . 

۲ - بارفروریختگی به‌نیروی که باعث جاری شدن عضو (ره۸) می‌شد وابستگی دارد . 
مقدار ثابت (۱/۱۱۵ در این حالت ) فقط به مشخصات هند سی اعضا* بستگی دارد . 


۱- ۲-۲ خرپای کششی نامعین 
۱-۲-۳-۱ تحلیل نا حد فرو ریختگی 


شکل ۸-۱ خریایی را با سه عضو و یک بار قائم .1۷ نشان می‌دهد . 
سه نیروی مجپول وجود دارد . بنابراین سه معادله مستقل برای پیدا کردن نیروهالازم است 
قالی" و نویل*[1] روش ساده‌ای برای تعیین درجه نامعینی این نوم از خریا ارائه کرده‌اند, 
این روش نشان می‌دهد که د رجه نامعینی در ساز فوق یک است . برای تعییسن نیروهای 
ناعین لازم است هردو معادله تعادل و سازگاری در نظر گرفته شود . 





۴ — Ghali 6 — Neville 


۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


برای تعادل در جهت ails‏ در نقطه 0 


For sin 45° + Foc + sin 45° = W )۷ -۱( 








Aw} شکل‎ 


یه‌دلییل تقارن سازه و بارها , مشخص است که نقطه 0 بایستی به‌طرف پایین و عمودی نغییر 
مکان oh‏ و عضو OB‏ باندازه عضو OD‏ تغییر شکل دهد (کشیده شود ) . از آنجا که اعضاء 
مشابپند (از نظر مقطع ) خواهیم داشت . 

Fos ۶ و0‎ )۸--۱( 


معادلات ( ۷-۱) و (۸-۱) برای تعیین نیروهای اعضا* کفایت نخواهند کرد . 





` سم 





٩ iS مفاهیم‎ 


اکنون عضو مورب شکل ( ٩-۱‏ الف ) را در نظر بگیرید , وقتسی نبروی کششی Shine FO x‏ 
می‌گردد این عضو به‌اندازه 8 افزایش طول می‌دهد . برای آن که نقطه 0 به‌صورت عصودی 
shiva,‏ "0 انتقال یابد عضو (عضو کش آمده 02 ) بایستی حول نقطه × دوران نماید . اگر 
تغییر طول کششی نسبت به‌طول عضو کوچک باشد (تغیبر طول کششی موقعی که عضو جاری 
می‌شود حدود ۱ of‏ د رصد طول می‌باشد ) » زاویه 80 به‌اندازه‌ای که قابل حذف‌شدن باشد 
کوچک است (اگر 8 برابر ۴۵۴ باشد در نقطه syle‏ شدن 86 بداندازه 4 خواهد بود ) .در 
مثلت "00'0 زاویه'00"0مساوی با 8 می‌باشد (شکل ٩-۱‏ ب ) و 


8 = Asin ۵ )٩-۱( 


اک و ا افو شا ای ارتجاعی خواهد بود »بنابراین 
گر عضو ×0 ارتجاعی ب TSF SE‏ وی صریب ارتجاعی حر بو بر بسن 


ox | 
EA —=fF 
A 


OX 
. با قرار دادن مقادیر 5 و 0 داریم‎ 


71 


AE 
Fox =A sin 6 )۱۰ — 1) 


اگر نقطه 0 به‌اجبار در جہت قاعم حرکت کند سازگاری تأ مین خواهد شد . از اینرومعادلات 
)٩-۱(‏ و ۱-1( isle‏ اعضای خرپا قابل استفاد ه خوا هند بود , 


Son و250‎ =A sin 45° = AR/2 
Soc =Asin90° =A 


)۱۱-۱( 


)۱۲ -۱( 


که A‏ تغییر مکان قائم نقطه 0 خواهد بود . از معادله ( ۱۲-۱ ) ملاحظه می‌گردد که 


2۳ ون‎ = Foc )۱۳-۱( 


8 روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 
معادله ( ۱۳-۱ ) بهمراه معادلات (۷-۱) و (۸-۱) برای محاسبه نیروهای اعضاء لازم هستند. 
با جابجایی معادله ( ۸-۱) در معادله (۷-۱) داریم . 

V2 Font+ Foc = W )۱۴۰-۱( 


و با جایجایی معادله ( ۱۳-۱ ) در معادله ged!‏ داریم : 


V2 

(Ge Foc =W )۱۵ -۱( 
Foc =0.585W 
Fon = Fon = 0.293W )۱۶-۱( 


وقتی بار تا مقدار Wy‏ افزایش nw‏ عضو OC‏ جاری می‌شود ‘ خواهیم داشت 
| 0685 


W, = 1.709 Aoy )۱۷ -۱( 


تنشها در کلیه اعضاء در شکل ( ۱۰-۱ ) نشان داده شده است . تنش در اعضای OB‏ و OD‏ 
برابر ره ۰/۵ می‌باشد . jus‏ نقطه 0 در موقعی که جاری‌شدن شروع می‌شودازمعادله ( ۱۲-۱ ) 
به‌دست می‌آید , 


AFA, 





Foc = Ady = 


Lo 
Ain (1A—1) 


fg! 
080,+ 0 
کرنش‎ 


Jory شکل‎ 


مفاهیم کلی ۱۱ 


تا کنون این مثال تنها نوع پیچیده‌تری از مثال قسمت ۳-۱-۱ بوده است » اما از این به‌یعد 
تفاوتهای مهمی وجود دارد . اگرچه20) جاری شده و در نتیجه نیروی آن به‌مقدار Ady‏ رسیده 
است ولی نقطه 0 نمی‌تواند آزادانه تغهیر مکان دهد زیرا بوسیله اعضای باقیمانده‌ارتجاعی 
مپارشده است . وقتی س افزایش یابد فقط دو نیروی نامعلوم وجود دارد , بنابراین جاری- 
شدن عضو OC‏ د رجه نامعینی را (یک درجه ) کاهش داده است . معادله (۱۵-۱) بصورت زیر 


در می‌آید . 

V(2) For = ۷-40 (14-1) 
بنابراین‎ 

Fop = 0.707 (W ~ 40y) (Yo—1) 


اکنون بدون مراجعه به‌معادلات سازگاری Slee‏ به‌کعک معادلات تعادل حل می‌شود » زیسرا 
خرپا معین شده است .08 و0 وقتی جاری می‌شوند که : 
For = Ady )۲۱ -۱(‏ 
با جایگزینی معادله ( ۲۵-۱ ) در معادله ((-۲۱) بار ر ب‌دست می‌آید . 
(Wa - Aay) = Aoy‏ 0.707 


W, = 2.414 Aoy )۲۲-۱( 


به‌کمک معادله ( ۲۱-۱) sl)‏ عضو 08 که تا این مقدار بار » ارتجا عی باقیمانده است )خیز 
مربوطه یعنی A,‏ در نقطه 0 به‌دست می‌آید . 


x )۲۳-۱(‏ = رھ 

تنشهای اعضا بمازای بار رس در شکل ( ۱۱-۱) ترسیم شده است . از آنجا که تمسام اعضاء 
اکتون جاری شد ماند » Wz‏ بار فروریختگی (,۷)خرپا lige‏ شد . 

لحظمای را که بار We‏ اعمال می‌شود " نقطه فروریختگی " نامند در این لحظه سازه‌تعادل 
ناپایدار خواهد داشت . کوچکترین حرکتی Joke‏ آنرا بهم خواهد زد » جریان خمیری در 


1۲ روشهای خمبری برای سازه‌های فولادی و بننی 


تمام اعضا بوجود آمده و نقطه 0 در جہت نامعلومی حرکت خواهد نمود , 


کرنش 





¢ 


6 
م 2 
2 
۳ 
oa 1 L‏ 
باربرده ری سس ود ۳ 
۳ کے 
a‏ 
f‏ 


15 1 U5 2 a (x 42x) 


۱۲ -- ۱ J 








نتایج تحلیل در این حالت در شکل (۱۲-۱) و جداول (۱-۱) و (۱--۲) جمع‌آوری شده 
است . نکات مهم متعددی وجود دارد که از تحلیل حاصل می‌گردد . این نکات عبارتنداز : 

۱ - هرگاه یک عضو جاری می‌شود درجه نامعینی یک درجه گ هش begs‏ بد .این موضوع 
وقتی که عضو OC‏ جاری شد در تحلیل مطرح گردید . وقتی خرپا از نظر استاتیکی معین شد 
جاری شدن یک عضو دیگر باعث شکست خواهد گردید (آنچنان که در مثال ۳-۱-۱ مطرح 
(es‏ کر این agile Capel‏ دوع شرا ماخ ری هدفه این palace ses‏ 
سازه عامل کنترل کننده مفیدی می‌باشد . با تعیین درجه نامعیتی سازه » محاسبه حداقل 
تعداد اعضایی که برای‌فروریختگیلازم است ساده خواهد پود . 

۲ - توزیع مجدد نیروهای دا خلی . جد ول ۱-۱ نسبت مقادیر نیروهای داخلی را پا 
توجه بهبارهای Wy,‏ و ,۷ نشان می‌د هد . 





مفاهیم کلی ۱۳ 





جدول ۱-۱ مقادیر نسی نیروهای عضو 
W, We‏ بار 
Foc/Foc ۱ ۱‏ 
Fon/Foc ۰/۵ ۱‏ 

Fon : Foc ۱۰ bal 





بدیبی است به‌محض جاری شدن یک عضو , مقادیر نسبی بطور موءثری‌تفییرمی‌کند .اعضایی 
که در اپتدا سیم کمتری در باربری داشته‌اند به‌ند ریج سیم بیشتری از بار اعمال شده را 
تحمل می‌کنند .این موضوع " پخش مجدد نیروهای داخلی " نام دارد که یک خصوصیت مهم 
رفتار سازه‌ای می‌باشد , 

۳- هش سختی . شکل ( ۱۲-۱ ) نموداری از بار اعمال شده ۷ (ترسیم شده برحسب 
۱۷/۸40 ) برحسب خیز A‏ می‌باشد . نمودار بوسبله سه خط مستقیم تعریف شد هکه‌به‌تدرییج 
افقی می‌شود . این نمودار به‌صورت مقادیر عددی در جدول ( ۲-۱) برده شده است . شیب 
نمودار (نسبت تغییر بار به‌خیز ‏ 00/8۵ ) معرف سختی سازه است . در ایتدا سختی 
بیشترین مقدار را داراست » اما هر زمان که یک عضو جاری می‌شود (یک کاهش در درجسه 
نامعینی بوجود می‌آید ) یک افت ناگهانی در سختی ایجاد می‌شود . در حالت نهایی CS)‏ 
وقتی که تمام اعضا جاری شدند خط افقی نشان دهنده سختی صفر است . از اینرو بسه‌تعبهر 
د یگر می‌توان گفت فروریختگی زمانی است که سختی سازه صفر می شود . 


۲-۱ جدول‎ 
تیب تسعتي از‎ dw 
۱۳-۱ هل ` شکل‎ 
( AE 
x — 
L 
OG 1.707 
GH 0.707 


۱۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


۲-۲-۳-۱ وقتی بار بعد از جاری‌شدن عضو برداشته می‌شود چه اتفاقی می‌افتد ؟ 

قبلا" نشان داده شد (بند ۲-۱) که وقتی نمونه تحت کشش پس از جاری شدن »بارت 
برداری می‌شود » کاهش تنش به‌صورت ارتجاعی انجام می‌شود . برای نشان دادن این که 
چگونه این موضوع در مورد سازه تامعین عمل می‌کند , مثال قبل را موقعی که .س اعمال س 
شده ولی هنوز دو عضو آخر تحت جریان خمیری قرار نگرفته‌اند در نظر بگیرید . اگر یکبار 
اضافی ( —We‏ )اعمال شود بار خالص مو*ثر صفر خواهد بود . از آنجا که باربرداریبه‌صورت 
ارتجا عی در هر عضو انجام می‌گردد » از معادله ۱۶-۱ تفیهرات نیروی اعضاء برحسب(,۱۷-) 
بەد ست می‌آید . 


Foc تغییر در‎ = -0.585 W, 
Fop تغییر در‎ = -0.293 W, (rf-—1) 
مقدار ,۷ از معادله (۱--۲۲) بهد ست می‌آید » نیروهای حاصل شده در اعضاء بازای بارصفر‎ 
: عبارتست از‎ 
Foc = Aoy — 0.585 x 2.414 Ao, = 0,414 0 

Fog = Ady — 0.293 x 2.414 Ao, = 0.29346 


)۲۵ -۱( 


معادله ( ۲۵-۱ ) نشان می‌دهد که در بار صفر نیروهای دا خلی اعضاء صفر نمی‌شوند . این 
نیروها ی پس ماند خاصیت مپمی دارند که با جابجایی معادله ۲۵-۱ درمعادله‌تعادل ۱۵١‏ 
مشخص مي‌شود . 
V2 x 0.293 ۸40, - 041440, =0‏ 
Ao, =0‏ )0.414 - 0.414( 
0=0 
به‌عبارت دیگر نیروهای پس ماند با یکدیگر در حال تعادلند و به‌آنها مجموعه نیروها یپس 
ماند خود متعادل digg’‏ . 


A,* 2Loy - 0.585 x 2.414 AoyL 5 0.588Loy )۲۶ - 4) 
E AE E 


فرایند باربرداری به‌وسهله خط چین در شکل ۱۲-۱ مشخص شده است توجه شود که 
در این مثال تمامی نیروهای پس ماند از بارهایی (,ع4 +) که بازای آنها جاری‌شدن ایجاد 


مفاهیم کلی ۱۵ 


می‌گردد کمتر هستند . مثال ذکرشده به‌تحوی انتخاب شده است که نتیجه فوق را تأمیسن 
نماید ولی بدیپی است که در بعضی از سازه‌ها توزیع مجدد نیروهای داخلی می‌تواند طوری 
باشد که در باربرداری باعث جاری شدن در جهت مخالف گردد . پدیپی است محاسات 
مربوط به‌تحلیل فوق بسیار پیچید ه بوده و بخصوص که اثر بوشینگر نیز در آن داخل‌می‌شود. 

اگر در راہ رسیدن بمار صفر » خرپا مجددا" بارگذاری شود » رفتاری در جهت معکوس 
واه دافت وین هان چیزی gS el‏ یی نی غد زرا در تصام. اسشا اعات 
ارتجاعی دوباره ظا هر شده و افزایش بار باعث تفییرات ارتجاعی ا نقطه تسلیم می‌گردد . 
زمانی که بار به‌مقدار Wy‏ برسد جاری شدن در تمام اعضاء در یک زمان به‌وجود می‌آید . 

بنابراین می‌توان نتیجه‌گیری کرد که چنانچه پس از آنکه عضوی ازنقطه‌تسلیم گذ شت, 
با ربرداری گردد مسیر تفییرات نیروهای عضو عوض می‌شود ولی این one‏ هیچ اثری دریار 
فرو ریختگی ندارد . اگر قبل از رسیدن بمنقطه فروریختگی باربرداری صورت. گرد مبحسث 
فوق بازهم صحیح می‌باشد , این موضوع نیز در شکل ۱۲-۱ نشان داده شده است . 


۲-۳-۱ ۳اگر طول اعضاء بمدرستی اجرا نشود چه اتفاقی می‌افتد؟ 


هرگاه‌طول بعضی اعضاء در یک سازه نامعین به‌درستی اجرا نشوند کهاغلب‌بهآن‌خطای 
نصب گویند , لازم است مفصلها با نیرویی به سمت یکدیگر برده شوند . ایسن موضوع سک 
سیستم نیرو در اعضا به‌وجود می‌آورد . برای این که نشان داده شود چه اتفاقی می‌افتسد . 
سازه‌ای‌همانند سازه قبل‌را در نظر بگیرید » ولی عضو LOC‏ به‌اندازه 1.0,/۸ ۰/۷۵مطابق 
شکل ۱۳-۱ کوتاهتر فرض‌کنید »برای اینکه دو مفصل بهم برسند ءنیروی ‏ رااعمال می‌کنیم 
در اعضای مورب شکل ۱۳-۱ الف نیروی ۴ نقطه LO‏ به‌اندازه ,5 بالا می‌کشد . در عضو 
دیگر OC‏ شکل ۱۳-۱ oe‏ نیروی F‏ نقطه 0 را به‌اندازه By‏ پایین می‌برد . در شکل Lt‏ 


توجه به‌تقارن 
Fos “Fon‏ 
برای تعادل در جهت قاشم . شکل ۱۳-۱ الف (نیروی عضو فشاری منفی است ) 
V(2)Fon = -F‏ 
برای‌تعا دل در جهت قاثم « شکل ۱۳-۱ ب 


Foc =F 


۱۶ روشهای خمبری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


a? سس‎ 





) wu 


شکل ۱ - ۱۳ 


با جابجایی در معادله ۱۲-۱ Jet)‏ در جہت پایین مثبت است ) داریم ۰ 


5 _ او و2‎ _—VQ)FL 
۲ AE AE 
(YY - ۱) 
_Fock _ FL 
2 AE AE 
برای از بین بردن فاصله و بستن اعضاء‎ 
0.75L 
ری نز‎ te )۲۸ -۱( 
: با جابجایی معادله ۲۷-۱ در معادله ۲۸-۱ داریم‎ 
FL . 0 
2+ 1(  - لس‎ 
Vv ) 4E E 
بتابراین‎ 
F = 0.31146 
Fos = —0.220Aay 
Foc= 0.311Aay (ya—1) 
§,=—0.439La, 
E 


در روند اتصال اعضاء نیروهای F‏ یکدیگر را خنثی می‌کنند به‌نحوی که Ty‏ یند نیروی وأرده 
alee‏ اضق کرده ماب ابیت ای eats oS‏ فل ob el atc‏ عطاق تست 


مفاهیم کلی ۷ 


وقتی بار ۷ روی خرپا گذاشته می‌شود » نیروی اعضاء تفییر می‌یابد . 
رفتار خرپا ضمن افزایش بار ۷ مطایق آنچه در قسمت ۲-۳-۱س[ گفته و در جدول 
۲-۱ جمع‌یندی eas‏ است دنبال می‌شود . 
جد ول ۲-۱ 


Lo 
W/Aay Fo p/Aay Foc/Aty A(x) 


39- 0311 220- 0 
wal 0‏ می‌شود 0.250 ۱ 0.125 1.178 
فروریختگی 2 1 1 2.414 


منحنی بار» تفییر مکان این حالت و حالتی که در آن خرپا صحیح اجرا atl oat‏ درشکل 
۱۴-۱ ترسیم شده است . در بارهای کم منحنیپها باهم اختلاف دارند ولی با syle‏ شدن 
اعضای مختلف به‌سمت هم نزدیک و در نقطه فروریختگی برهم منطبق می‌شوند . در این 
نقطه بار و تفییر مکان در هردو حالت یکسان هستند . 

توزیع مجدد نیروهای داخلی باعت می‌شود که خطای نصب اثری در مقدار یار فرو 
ریختگی نداشته باشد . خطای نصب باعث می‌شود که توزیع مجدد نیروها بها شکال‌مختلف 
انجام شود و جریانهای خمیری متفاوتی بوجود آید ولی به‌هرحال نتیجه نهایی‌یکی خواهد 










سود ۰ 
Ww‏ 
A0,‏ 
|‘ 
اجرای ناد رست 2 
اجرای د رمت 
a‏ 
a‏ 
سس ج ای ا 4 oe‏ 
2 5 ۰ 1 05 0 05 








۱۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


۴-۲-۳-۱ تعیین بار فروریختگی محاسبات را بسیار آسان می‌سازد , از آنجا که د رنظرگرفتن 
عامل خطای نصب در تعپین بار فروریخنگی اثری ندارد , محاسبات پروش بار فروریختگی 
بسیار آسان است . در موقع فروریختگی نیروی هر عضو ,40 است » بنابراین تعادل قاعم 
در نقطه 0 بصورت زیر است . 


2Aay sin 45° + Aoy = We 
W, 2.41444 


سادگی محاسبات در این روش را با تحلیل ارتجاعی که در قسمت ۱-۲-۳-۱ بیان 
شد ه‌مقایسه کنید .حنی در سازه‌ها ی پیچید هتر » تحلیل به‌همین نسبت ساده می‌شود . 


۱ - ۴ خلاصه 


هدف این بخش آشنایی با مفاهیم مهم متعدد و ترغیب خوانند به‌تفکر درمورد رفتار 
سازه‌ها است . متالپای اراغه شده به‌دقت و به‌نحوی انتخاب oat‏ که هدف فوق را عملسی 
سازد . در واقع » تحلیل خمیری برای خریاها به‌کار نمی‌رود زیرا عملا" بعضی از اعضای‌خرپا 
تحت فشارند و در موقعیت کمانش قرار می‌گیرند . تحلیل خمیری بیشترین کارآیی را در 
سازه‌هایی دارد که تحت لنگرهای خمشی هستند . به‌هرحال ۰ مفاهیمی را که درمتالهای‌این 
بخش اراثه شد می‌توان یرای تمام سازه‌ها تعمیم داد » بنابراین قبل از مطالسه بیشتر در 
مورد سازه‌های با اعضای تحت خمش لازم است این مفاهیم جمع‌بندی شود . 

| - محاسبات بار فروریختگی مشکل نیست , محاسبات ریاضی آن نسبت به‌محاسبات 
مربوط به‌تعیین بار در تسلیم اولیه بسیار ساد هتر است . 

۲-با جاری شدن هر عضو درجه نامعینی سازه B‏ هش می‌یابد . جاری شدن هر عضو 
باعث کا هش یک درجه نامعینی می‌گردد . 
ss‏ لته روک ای ی اا کی سین د 

٣‏ - هر عضو که جاری می‌شود AEE‏ در سختی بوجود میآید . در لحظه فروریختگی. 
سختی به صفر کا هش می‌یابد . 

۴ در نقطه فرو ریختگی » حالت Jobe‏ ناپایدار ایجاد می‌شود . و بمحض ایجاد آن 
سازه فرو می‌ریزد و Jobe‏ برگشت ناپذیر می‌شود . 

۵ -وقتی اعضاء جاری می‌شوند » توزیع مجدد نیروهای داخلی بوجود می‌آید . 

۶ - خطای نصب اعضا در مقدار بار فروریختگی اثری ندارد . 


در بخش قبل رفتار خرپاها مطالعه شد . در حال حاضر معمولترین شکل سازه‌ای قاب 
صلب است . بدیهی است که مفاهیم مطرح شده قبلی برای یک چنین سازه‌هایی نیز قابل 
استفاده می‌با شد ۰ 

در + bh‏ بارهای وارده از طریق نیروهای محوری اعضا bm Sa Sa,‏ منتقل می‌شوند . 
به‌این نیروهای محوری "نیروهای داخلی " گویند . در قابا بارهای وارده اساسا" توسط 
نیروهای برشی‌و لنگرهای خمشی‌در اعضا تحمل می‌شوند (علاوه بر آنها نیروهای محوری نیز 
وجود دارد ولی معمولا" اثر آنپا بجز در مورد ستونهپا از اهمیت کمی برخوردار است ) . 

قبل از بررسی فروریختگی قابپا لازم است مشخص شود که وقتی یک عضو به اندازه 
کافی تحت خمش قرارمی‌گیرد و اکثرقسمت‌های پر تنش آن خمیری می‌شود چه اتفاقی‌می‌افتد . 


۲ - ۲ وقتی یک تیر تحت خمش قرار می‌گیرد چه می‌شود ؟ 

ساد هترین سازهای که بوسیله خمش بارمری می شود تیر با Ba Ss‏ هپای ool‏ می‌با شد که 
در شکل ۱-۲ الف نشان داده شده‌است , این تیر دارای دهانه 1 است و بار قاشم س را 
تحمل می‌کند . بار توسط تهرخمشی Lr Sa Soa,‏ منتقل می‌شود . 





Yo‏ روشهای خمبری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


برای برقراری Jule‏ لازم است واکنش قائم در هر تکیه‌گاه ۷/۶ باشد . 
نوع تکیه‌گاه ach‏ از ایجاد هرگونه لنگر خمشی با نیروی محوری در تکیه‌گاه مسی‌شود . 
نمودار لنگر خمشی (830)تیر در شکل ۱-۲ ب نشان داده شده است . تیر تحت بار متمرکزدر 
تمام طول خود خمیده شد ه و لنگرخمشی حداکثر آن1//,/4است . اکنون بایستی رفتار مقطع 
تیر را در محل خمش Slam‏ بررسی کنیم . 
پراساس نظریه ساده خمشی (که پراساس رفتار ارتجاعی مصالح اسنوار است ) اطلاعات 
زیر راجع به‌مقطع به‌دست می‌آید .اگر هیچ نقطه‌ای از جسم Sy le‏ نشود در تمام ارتفاع مقطع 
رابطه تنش و کرنش بصورت خطی می‌با شد . آن چنان که در شکل yoy‏ نشان داده‌شد هاست. 
محوری که در آن تنش و کرنش صفر است "محور کرنش صفر " نامیده می‌شود . از اصطلاح 
"محور کرنش صفر " بدین دلیل استفاده‌شده است‌که با " تارخنشی " که معمولا" به‌معنی‌محور 
مرکزی است اشتباه نشود . تتش و کرنش متناسب با فاصله (2) از این محور می‌باشند و 
پرای خمش مثبت» حداکتر مقدار فشاری در بالا و کششی‌در پایین مقطع می‌باشد . حداکتثر 
تفش به‌وسیله رابطه زیر بەد ست می‌آید . 
کر 
max 7‏ 
که در آن » لنگر خمشی = M‏ و اساس مقطع حداقل = 7 می‌باشد . (توجه شود که برای یک 
مقطع نامتقارن » مطابق شکل ۲-۲ در خمش حول محور ey‏ دواساس مقطع وجود دارد ). 


۴ a; 
2 
محور کرنش‎ 
صفر‎ 
۷ بوت ا یس رن اګ‎ 
2a 
f 1 
1 
مقطع‎ 


شکل ۲ - ۲ 


(لنگر دوم سطح مقطع حول محور ر ) = Zr 2-۲ gf‏ و و ۲/2 = 2 مقدار تنش در بالا و 
پایین مقطع متفاوت است . 


خمش خمیری ۱ 


تا موقعی که بیشترین تنش در مقطع به‌نقطه جاری‌شد ن برسد رفتار ارتجاعی خواهد 
بود . البته در این حالت فقط مصالم در لبه خارجی مقطع در حال جاری شدن است . به 
وسیله آزما یش نشان solo‏ شده است که توزیع کرنش در ارتفاع مقطع پس ازجا ری‌شد ن‌خطی 
باقی می‌ماند (و فرضیه ساده خمشی‌مسطح‌ماندن صفحات پس از خمش هنوز پا بر جاست ) . 
مطایق شکل ۲-۲ و ۴-۲ از منحنی تنش - کرنش, محاسبه تنش در هر مقطع ممکن می‌باشد . 
همان گونه که لنگر خمشی اضافه می‌شود . جاری شدن مقطع به‌سمت محور کرنش صفر گسترش 
می بابد .در oS gible‏ جاری what‏ دومنطقه با تنش ثابت وجود دا رد (تنش به‌تنش‌تسليم 
محدود می‌شود ولی کرنش به‌وسیله جریان خمیری افزایش می‌یابد ) این دو منطقه به‌وسیله 
پک رابطه خطی توزیع تنش (ارتجاعی ) به‌هم متصل می‌شوند . در شکل ۵-۲ مشخص شده که 
تنش ثابت تا محور کرنش صفر ادامه یافته است . 











۳ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


Oy 


شکل ۲ ۵ 


با جاری شدن کلیه تارهای مقطع (فشار در بالا و کشش در پایین محور کرنش صفر ) 
مقطع مشابه یک مفصل عمل می‌کند » زیرا کرنش در کلیه نقاط مقطع بدون هرگونه تغییر در 
تنش افزایش می‌یابد . عملکرد این مفصل در شکل ۶-۲ مشخص شده شد ه است . مقطع در این 
حالت تبدیل به‌مفصل خمیری شد ه است . در مفصل خمیری لنگری BM‏ برابر با لنگر مقاوم 
خمیری مقطع به‌وجود می‌آید که بیشترین لنگری است که مقطع می‌تواند تحمل کند .معمولا" 
لنگر خمیری را با My‏ نشان می‌دهند . 


ye 


لح 


افزایش طول ok ic‏ کامل مقطع 


مفصل در مقطع بحرانی د he‏ تیر در سمت راست _ر تهر در سعت چپ 
د وران حول محورکرنش صفر مقطم بحرانی مقطم بحرانی 
شکل ۲ - ۶ 


وقتی‌مفصل خمیری در تیرساده شکل می‌گیرد » فروریختگی بهوجود میآید (شکل (YAY‏ 
این حالت درست قابل مقایسه با خرپای معین استاتیکی قسمت ۱-۳-۱ است که وقتی‌اولین 
عضو جا ری شد فروریختگی به‌وجود آمد . در این حالت تیر معین است و وقتی مفصل شکل 


۲۳ ى‎ a 


گرفت فرو خوا هد ریخت . درک این موضوع که تشکیل مفصل خمیری (نه در اولین جاری شدکی ) 
در عضو خمشی مشابه جاری شدن عضو تحت بار محوری می‌باشد ؛ اهمیت دارد . وقتی فرو 
ریختگی به‌وجود آمد » بار و تکیه‌گاه دست راستی بایستی حرکت کند . تهر اکنون تبدیل 
به مکانیزم شده است . تعیین بار فروریختگی ,۷ با مساوی قراردادن حداکثر لنگر ناشی از 
بار اعمال شده و لنگر خمیری تیر به‌سادگی تعیین می‌شود . 





Wel 
و‎ 

سس 

(۲- ۱) ۱ تب 

۲ - ۳ محاسبه لنگر خمیری 

oh ۱-۳-۲ 


یک مقطع کلی در شکل ۸-۲ نشان داده شده است . همچنین توزیع تنش دراثرتشکیل 
مفصل خمیری در مقطعی که حول محور ر تحت خمش قرار دارد نشان داده شده‌است . 


۱ 
مقطع‎ 
۸ - Ke 


۳ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


از آنجا که مفصل تنہا تحت خمش شکل گرفته است , تعادل افقی مقطع ایجاب می‌کند که 
7 2 باشد . 


Cw 1 )۲ -۲(‏ 
C‏ نیروی فشاری ناشی‌از جاری‌شدن فشاری مقطم دربالای محورکرنش pho‏ و 7 نییروی‌کششی 
ناشی از جاری شدن کششی مقطع در پابین محور می‌باشد .از اینرو 

x oy) )۲-۲(‏ سطح مقطع قسمت کششی ) = x oy‏ سطح مقطم در قسمت فشاری 
معادله (۳-۲) نشان مید هد که محور کرنش صفر » وقتی که مفصل خمیری شکل می‌گیرد ‘ 
سطح مقطع را نضف می‌کند . این محور فقط وقتی بر محور سطح مقطع منطبق است که مقطم 
حول محور کرنش صفر متقارن باشد . 

۲- ۲-۲ مقطع مستطیل 


در یک مقطم مستطیلی شکل (شکل ۹-۲ ) که حول محور بر تحت خمش ghd‏ دارد» محور 
کرنش pio‏ در فاصله ۸/3 از SIL‏ مقطع قرار می‌گیرد . 


٩ ۲ شکل‎ 


از آنجا که نیروها به‌وسیله لنگر خمشی مساوی با Mp‏ به‌وجود می‌آید با لنگرگیری حول محور 
کرنش صفر خواهیم داشت . 


d d 
ا‎ = —+ — 
p ارگ‎ Ly 


بنابراین 
bd?‏ 
Mo = Oy )۵ - ۲(‏ 
رابطه فوق به‌صورت زیر نوشته می‌شود . 
Mp = Soy )۶ - ۲(‏ 


هند سی مقطع آست . نسیت اسا س خمیری بماساین مقطع 7 ضریب "gS‏ مقطع نا مید همی شود 


)۷ - ۲( 


برای مقطع مستطیل 2/6هن 7 است » بنابراین 


با توجه به مراحل زیر برای مقطع مستطیل محاسبات برای شکلہای پیچید هتر نیز عمومیت 


دارد . 


لس + سم 


EEE‏ :۵ محور کرنش صفر 
۲ ; تما م‌مقطع 
(ب ) مرکز مستطیل بر محور (الف ) مرکز مستطیل بر محور کرنش 
کرنش صفر منطبق نیست صفر منطبق است 
شکل ۲ - ۱۰ 


aE که سح ویر هه کی ی کنو اه‎ or yy 

۲ مقطع به‌قسمتپای ساده که مشخصه‌های هندسی آن بهراحتی قابل محا سیه ی 
گردد . برای نیمرخهای فولادی این قسمتپا مستطیل خواهند بود . 

٣‏ اساس خمیری مجموم اساسہای خمیری هریک از مستطیلپا خواهد بود .تنها مشکل‌در 





۲۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


قسمت ( ۳ ) آن است که مرکز سطح مقطع بر محور کرنش صفر تمام مقطع منطبق نگردد آن - 
گونه که در شکل ۰-۲ ۱ نشان داده شده اشت . 
وقتی که مرکز سطح بر محور کرنش صفر منطبق شود معادله ۲ھ قابل استفاده است . 


2 


dx )۸ - ۲(‏ = اساس خمیری مستطیل 


۲- ۲-۳ نیمرخ [ شکل 

این نیمرخ احتمالا" معمولترین نیمرخ ساختمانی می‌باشد . نمونه‌ای ازآن درشکل ۱۱-۲ 
الف نشان داده شده است . با عبور دادن شمش فولاد از تعدادی غلتک این نیمرخ بهد ست 
مو‌آید ۰ 


(الف ) نورد شده 





. (ب ) اید مال 


شکل ۲ - ۱۱ 


در روش‌های جدید برای تهیه نیمرخ از صفحاتی موازی با جان و بالها استفاده می‌شود ,یک 
نیمرخ 1 شکل نسبت به‌محورهای بر و 2 متقارن است . در محاسبات از زائده کوچک بیسن 


خمش خمیری ۳۲ 


و در شکل ۱۱-۲ ب نشان داده شده است.جدول ۱-۲ نشان می‌دهد که چگونه با استفادهاز 


روش مشروحه در قسمت زیر اساس خمیری نیمرخ 1 شکل محاسبه می‌شود . 








جدول ۲ - ۱ 
خمش حول محور z‏ خمش حول محور بز مرحله 
محور 2 محور حول محور بر محور کرنش صفر(۱) 
۴ مستطیل مطاپق شکل ۱۱-۲ ۲۴مستطیل‌مطابق‌شکل ۱۱-۲ تقسیم‌بهاشکال (۲) 


د ۵ 


اساس‌خمییری هر (۲) 


d ts btr 
l تس‎ 5 3 4 
)0-21( ا (0-210) (ع0-21)‎ 
2 eT 2 4 
)0-26( (d—2ts) (d—2ts) ty? 
3 مت‎ x ty x سبط داد مل‎ 
2 4 2 4 
d fe b? ff 
b تا‎ Ce رای‎ Ie 
. 1 4 4 


ت42 btr‏ *(200- )ریا 


1 - + 





یک نمونه عبارت است از ۴۵۰ IPE‏ با وزن kg/m‏ ۷۷/۶ و سایر مشخصات زیر 
م۶ ۴7 2۱ d= ۴۵۰ mm, b= ۱۹۰ ۲۳, ty = ٩/۴ mm fr‏ 


با این ابعاد اساس خمیری برابر ۳ ۲۷۰۲ 9 em‏ ۲ ۷ به‌ترتیب برای خمش حول 
محورهای ر و Z‏ به‌دست می‌آید . 

در واقع با استفاده از تقارن مقطع مي‌توان محاسبات جدول ۱-۲ را کاهش داد . توجه 
شود که اسای یری برای و۲۰۴ و۴ عفایهتد : بدابراین ها لازم امت که بفادیسوترای 
قسمتهای ۱ و ۲ محاسبه شود و نتیجه دو برابر گردد . 


YA‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


ضریب شکل نیمرخپای 1 شکل حد ودا" برایر ۱/۱۳ حول محور بر و ۱/۵۵ حول محور 
2 می‌باشند . مقادیر واقعی بستگی بدابعاد مقطع خواهد داشت . 


۲- ۴۳ مقاطع نامتقارن 

در مقاطع نامتقارن جاری شدن در بالا و پایین مقطع همزمان صورت‌نمی‌گیردد رنتیجه 
محور کرنش صفر ازمحل محورسطح مقطع به‌محوری که مقطع را به‌دوسطح مسا وی تقسیم می‌کند 
تغییر مکان می‌یابد . 

برای نشان دادن این‌موضوع » محاسبات اساس مقطع و اساس خمیری یک مقطع ۲ شکل 
(شکل ۱۲-۰۲ ) برای خمش حول محور بر در جدول ۲-۲ آمده است. , محاسیات نشان مید هد 
که محور کرنش pio‏ همان‌گونه که جریان خمیری در مقطع گسترش می‌یابد به‌سمت بالا حرکت 
می‌کند . ضریب شکل ۱/۸۱۷ خواهد بود » که مقدار متداولی برای این نوع مقاطع می‌باشد . 


۱ ۳ 30000 _ + 


1 





450 ۱ 








شکل ۲ - ۱۲ 


Le ۴ - ۲‏ لنگر خمیری و مفصل خمیری فرضهای ایدهآلی هستند ؟ 


در بخش ۱ در مورد خریاها ملاحظه شد که همزمان با کسترش جاری شدن درقسمتهای 
مختلف , با مراجعه به‌نحنی تنش - کرنش می‌توان سازه را تحلیل نمود . برای اعضای‌تحت 
مش این ار شین راب مین لکش ها ایا کرو 

فرض کنید که قسمت کوتاهی از تیر » به‌طول Bx‏ , که در ابتدا مستقیم بوده است » بسا 
انحنای دایره‌ای مطایق شکل ۱۳-۲ خمیده شده است ۰ coal)‏ فرض فقط وقتی صحیح است که 
لنگر خمشی در طول تیر تابت باشد ء ولی چنانچه تفییر لنگر در تیر خیز کوچکی ایجاد نماید 








خمش خمیری ۲۹ 


ای با مه کے را فی و ا ی م ان مات اک ی او هی ان با 
برجا در نظرگرفته شده و با هرتوزیع تنشی » توزیع کرنش در ارتفاع مقطع همیشه مطا بق‌شکل 














۲-۲ خواهد بود . 
جدول ۲ - ۲ 
محاسبه اساس خمیری محاسبه !ساس مقطع 

موقعیت محور نصف‌کننده سطح مقطع انت ضر تن 
x 20 + 430 x 15 15 xz = 300 x 20 + )430 - 2( x 5‏ 300 = 4ر 

= 12450 mm? 15z = 6000 + 6450 —15z 

12450 
Az = 6000 x 440 + 6450 x 2.5 z= ~ =415 mm 
= 4026750 mm? 

— 4026750 

.393 = = 
z 12450 23.4 mm‏ 
از پایین ۱0 5 41 = محور نصف‌کنند سطح از پایین mm‏ 323.4 = مرکز سطح 

203 15 x 15? 

p= SEED + 6000 x 116.67 5 = 6000 x 25+ ; 

5 x 430° 15 x 415? 
aS + 6450 x 108.42 += = 150000 + 1700 + 
= 200 000 + 81573 000 1 291 700 = 1443 400 mm? 
+ 99 384 000 + 75 791 000 S= 1443 400 mm? 
= 256 948 000 mm فریب. عر‎ 0 

794 500 
0 8 OM روما‎ 0 = 7 
323.4 


طول‌انحتا oy‏ که‌محورکرنش صفر را مشخص می‌کند می‌باید برابر Bx‏ باشد » به‌طوری که 


ge VL طول انحنا*‎ = 5x (1 - €c) 
طول انحنا* پایینی‎ = 5x (1 + ez) 


me‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


با استفاده از اندازه‌های شکل ( ۱۳-۲ ) 


RO = 5x (4—Y¥) 
(R + و2‎ (6 = 8x (1 +e) (=۲ ( 
(R —2,)6 = 8x (1 - ec) )۱۱ -۲( 


با جابجایی معادله ٩-۲‏ در معادلات ۲ - ۱۰ و ۱۱-۲ داریم : 


۲+ 2 21 ter) )۱۲ -۲( 
۲ - 2-2۱ — ec) )۱۳--۲( 


با کم کردن معادله ۱۳-۲ از معادله ۱۲-۲ داريم : 
R(er +‏ = 2 + 2۱ 


Se‏ شعاع انحناء Re‏ » را انحناء کوییم » x‏ « بناپراین 


Ae ere 
bE TES GS ن‎ jet )۱۴ -۲( 
2, +22 ر‎ 





1 1 
/ ۱ 
/ \ 
Gx(1-€c)} 
841 +۶۱ 
۱۳ - ۲ شکل‎ 


خمش خمیری ۳۱ 


رابطه نسبی بین انحنا و لنگر اید مال ارتجاعی - خمیری در شکل ۱۴-۲ الف نشان 
داده شده است . د راین شکل یک‌قسمت ارتجا عی وجود دارد که در آن به‌ازای افزایشی در 
انحناء . لنگر ناشی از انحناء نیز افزایش می‌یابد . وقتی لنگر برابر لنگر خمییری می‌شود 
مفصل خمیری به‌وجود می‌آید و بدون افزایش در لنگر » انحناء افزایش می‌یابد یا به‌عبارتی 
دوران خمیری مفصل انجام می‌پذ برد . با توجه به‌نظریه خمشی »شیب قسمت ارتجاعسی .61 
می‌باشد . 

در قسمت ۲-۲ فرض شد که وقتی مفصل خمیری شکل گرفت . تمام مقطع بحرانی‌جاری 
می‌شود . این موضوم ایجاب می‌کند که در ست در بالا و پایین مور کرنش 
صفر « کرنشپا برابر کرنش syle‏ شدن با علامت مختلف باشند . این موضوع و فرض مسطح 
باقیماندن مقطع پساز خمش تنها در صورتی تا مین می‌گردد که کرنشها در بالا و پایین‌مقطع 
به‌گونه‌ای نامحدود بزرگ باشند . واضح است که به‌طور فیزیکی این موضوع غیر ممکن است . 

ترش جاری شدن در مقطع با فرض توزیم تنش مطابق شکل ۱۵۲ بررسی و تحلیسل 
می‌شود در هر مرحله لنگری که با عث گسترش تنش و کرنش در بالا و پایین مقطع می‌کردد 
قابل محاسیه می‌یاشد . این عمل برای رسم منحنی نسبی لنگر -انحنای مقطع قابل‌استفاده 
بوده و در شکل ۱۴-۲ ب برای دو مقطع انجام شده است » همان گونه که ملاحظه می‌شود 
منحنیپای واقعی به‌شعنی اید مال مجانب هستند . عملا" ء یک قسمت ارتجاعی کوچک در 
میانه مقطع وجود دأ رد : فرض رفتار به‌صورت اید هال برای مقاطع با ضریب شکل نزدیک به 
واحد (تیر 1 شکل یہ ۱/۱۳) خطای خیلی کمی ایجاد می‌کند , در حالی که مقاطع با ضریب 
شکل زیاد از رفتار ایده‌ال دور هستند . 

ا کون فقط مقطع بحرانی با بیشترین لنگر خمشی در نظر گرفته شده است و به نظر 
می‌رسد جریان خمیری به‌همین مقاطع منحصر می‌گردد . در واقع لنگرهای خمشی در مقاطع 
مجاور مقاطع بحرانی په‌اندازه‌ای هستند که قبل از به‌وجودآمدن مفصل خمیری »با عث‌جاری 
شدن قسمتی از مقطم گردند . در نتهجه در اطراف مقطع بحرانی یک منطقه خمیری به‌وجود 
Neg‏ ید که در شکل ۱۶-۲ نشان داده شده‌است . گسترش این منطقه بستگی به نوع بارگذاری 
دارد . منطقه خمیری برای بار گسترده که در آن تفهیرات لنگر خمشی نسبت‌به‌بارها ی‌متمرکز 
تدریجی‌تر است » کسترش بیشتری دارد . 

منطقه خمیری فوق‌الذ کر « خمش تدریجی‌تری را نسبت به‌حالتی که شکل منطقه‌خمیری 
تیزتر است و مربوط بهمفصل واقعی می‌باشد ایجاد می‌کند : 

از آنجا که در سازه‌های قابی از نیمرخیایی با ضریب شکل کم استفاده‌می‌شود, خطای 
ایدمال فرض‌کردن آنپا زیاد نخواهد بود » gry ty‏ است که عملا" هیچ نیمرخی به ظرفیت 


۳۲ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


کامل خمیری خود نمی‌رسد . ولی با استفاده از ظرفیت کامل خمیری در محاسبات و با صرف 


* 


می‌شود . 


M 
Mo 


a5 





انحنا در شروع تسلیم در = ,»× 
مقطع 


سس و ال ر ف 4 
yx, 9123 45 6 7 8 9 10 yyy‏ 910 8 7 6 5 4 3 2 1 0 
la} (oh‏ 
شکل ۲ - ۱۴ 
abs‏ 
ارتجاعی 
شکل ۲ - ۱۵ 


۲ - ۵ عواملی که می‌توانند ظرفیت لنگر خمیری بقطع را تغییر دهند . 


۵-۲ - 1 نیروی محوری 

ستونپها علاوه بر لنگرها ی خمشی عموما" بارهای قایل ملاحظه‌ای را تحمل می‌کنند . 
تیروی محوری ».2 »محورکرنش صفر رامطایق شکل ۱۷-۲جایجا می‌کند برای سادگی‌محاسبات 
توزیع تنشها به‌دو قسمت مجزا تقسیم شده است . تنش در ۸ تماما" ناشی از نیروی محسوری 





خمش خمیری 


فرض شد ه بعنی 
P= bzoy )۱۵ - ۲(‏ 


و a‏ تفش در ۷ ناشی از لنگر خمیری تعییر يا فته Ly gs Mp‏ شند 








)۱۶ - ۲( 





حداکثرنیروی محوری و۶ که پا صرف‌نظر از کمانش توسط مقطع تحمل می‌شود . "بارفشردکی" 
b‏ مید ه می‌ شود و به‌وسیله رابطه زیر به‌د ست میآ بید ۰ 


بنابراین 


۳ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


3 
My .,_{?)’ )۱۷ -۲( 
M, Pp 
b 
: | + 
a, . Oy : 
bie تنشهای معادل تنش گرنش‎ 
۱۷ - ۲ JS 


معادله ۱۷-۲ نشان می دهد که هر دو نیروی کششی و نشاری تسوسط عبسارت (P/P,)*‏ 
SS‏ خمیری را کا هش می‌دهند . معادله ۱۷-۲ در شکل ۱۸-۲ ترسیم شده است . 








ل 
فشار م 10 09 0.8 07 06 O5‏ 94 03 0.2 0.1 


شکل ۲ -- ۱۸ 


همین نتیجه را برای یک مقطع 1 شکل می‌توان بەد ست آورد منتہا بایستی دوحالت جداگانه 
در نظر گرفته شود » یکی وقتی که محور کرنش صفر در جان و دیگری‌در بال تیر واقع شود . 


خمش خمیری ۳۵ 


)1( محور گرنش صفر در جان راقع شود . 


A 
Mp =u, - (4) nay )۱۸ - ۲( 
: می‌با شد . معادله ۱۸-۲ وقتی قابل قبول است که‎ ۸ = PIP, که ۸ مجموع سطح مقطع و‎ 
P 
epee (a-y) 


(۲ ) وقتی که محور کرتش صفر در بال واقع شود . 


۷, - | am) (1+) Oy (Yo—Y¥) 


معادلات ۱۸-۲ و ۲۰-۲ نیز در شکل ۱۸-۲ برای یک مقطع نمونه (۴۵۰ (IPE‏ رسم شده 
است . جزکیات محاسیات در مراجع [ ۳ و ۴ | موجود است . 

در تمام مقاطع متقارن نیروهای محوری فشاری یا کششی لنگر خمیری راک هش‌مید هند. 
در مقاطم yet‏ متقارن موضوع پیچیده‌تر است » در موارد خاص آمکان افزایش در لنگر خمیری 
وجود دارد . هورن ! در مرجع (۳) این موضوع را نشان داده است . 


۵-۲ - ۲ نیروی برشی 

بجز در منطقه با لنگر خمشی ثابت » هر مقطع بایستی یک SI‏ خمشی و یک نیروی 
برشی تحمل کند ۸.۰ . این بدان معناست که معمولا" ترکیبی از تدشهای عمودی » Sheth)‏ 
لنگر) و تنشهای برشی7 وجود دارد . در این موارد لازم است برای تعییسن نقطه شروع 
جاری شدن از یک معیار تسلیم استفاده شود معیا رهای ترسکا آو فون‌میزز معمولتری نآنهامرای 
مصالح انعطاف‌پذیر می‌باشد که در ضمیمه الف تشریح شده است . وقتی ترکیبی از برش و 
تنش عمودی وجود دارد هردو معیار مذکور لازم می‌دارد که رابطه 


(4)) 7 


1 — Horne ۲ — Tresca ۳ — Von Mises 





۳۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


جپت تسلیم برقرار باشد . در این رابطه ,7 تنش تسلیم در برش خالص می‌با شد . ملاحظه 
می‌شود که تنشهای ں و .7 به‌تنهایی به‌حد تسلیم خود نمی‌رسند مگر آنکه دیگری صفریا شد . 
بنابراین وقتی یک مقطع تحت خمش جاری می‌شود , وضعیتی شبیه شکل ۱۱-۲ به وجود 
می‌آید . (با توجه به‌اینکه جان مقطع مستطیلی است می‌توان آنرا یک نیمرخ ساختمانی فرض 
کرد ) . 


Ss فشار‎ (esau 





مشاهد Seto‏ توزیع تنش عمودی لازم برای تمام لنکر,خمیری هرگز صورت نمی‌گیرد , 
وقتی مفصل‌خمیری شکل می‌گیرد می‌توان فرض کرد که توزیع تنش برش سهمیاست (توزیع 
تنش در یک مقطع مستطیلی به‌کمک روش ارتجاعی سهموی خواهد بود ) . در این‌حالت‌برای 
یک مقطع مستطیل شکل , کا هش لنکر خمیری عبارت است از : 


d 2‏ ۲ 
)هه 
با توجه به‌توزیع تنش در شکل ۱۹-۲ , دا ریم 


4 
(۲- ۲۲) و25 N=‏ 
از آنجا که Mp =bd?/4o,‏ و ,هط = ر alc)‏ مقطع در اثر تنش‌برشی‌جاری می‌شود ) 
Mp’ 3N ۶‏ 
(۲- ۲۳) | -_ ت 


پا توجه به‌اینکه 0/2 = Zmax‏ است , اگر این عبارت در معادله ۲۲-۲ قرارداد شود ملاحظه 


خمش خمیری ۳۷ 


می‌شود که معادله ۲۳-۲ فقط وقتی درست است که 
(۲- ۲۴] —< 


معادله ۲۳-۲ درشکل ۲۰-۲ ترسیم شده است .مقاطع 1 شکل را به‌همین روش می‌توان‌بررسی 
نمود » لنگر کا هش پافته پرابر است با 


2 
Mow eam‏ )وله نوا 
به‌شرط آنکه ‏ 2/3 > NING‏ باشد که در آن 2t ty‏ - )یم y=‏ حداکثر نیروی برشی 


در جان است و 


_ tw(d - (۳ 


Mow 4 ¥ 


لنگر خمیری جان می‌باشد . رابطه فوق نیز در JSS‏ ۲۰-۲ ترسیم شده است . 






IPE ۵۰ 


Gt O2 03 04 05 06 OF OB O8 10 4 به‎ 


شکل ۲ - ۲۰ 


۲ - ۰-۵ ۳آهمیت نیروهای محوری و برشی چقدر است ؟ 


معمولا | همیتی ندا رند. در سازه‌های کوتاه نیروهای محوری آنقدر کوچک هستند که اثر 
قابل توجهی‌بر لنگرهای خمیری ندارند . البته در سازه‌های مرتفع اهمیت بیشتری پیدا 





۳۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


می‌کنند » اگرچه به‌نظر می‌آید مساله عمده ناپایدا ری بوده (به‌قسمت ۶ مراجعه شود )وتعمین 
کننده می‌با شد.همان‌طور که از شکل ۲۰-۲ مشخص می‌شود » نیروهای‌برشی‌نسبت بهیروهای 
محوری اثر کمتری در کاهش لنگر خمیری دارند و فقط در مواقع تادری که استثناء " دارای 
مقادیر بزرگی هستند لازم است مورد نظر قرار گیرند . 


۶-۲ جمي‌بند ی 


این بخش عمدتا" مربوط به‌جاری شد ن مقطع یک عضو تحت خمش است . وقتی تمام 
مقطع جاری شد و جریان خمیری به‌طور نامحد ودی به‌وجود آمد » می‌توان گفت که مقصل 
خمیری شکل گرفته است . حداکثر لنگری که مقطع می‌تواند تحمل کند لنگر خمیری می‌با شد 
لنگر خمیری یک مشخصه هندسی مقطع می‌باشد . لنگر و مفصل خمیری تعاریف اید هالیاز 
رفتار مقطع واقعی می‌باشد . 

نیروهای برشیو محوری‌می‌تواند در مقدار لنگرموه‌ثر خمیری اشير داشته باشد »اگرچه 
اھا سول رامل فال د ی د . 

تشکیل مفصل خمیری در یک قاب ساختماتی همانند جاری gat‏ یک‌عضو در یک‌خرپای 
سازهای است . درست است که در قسمت فشاری مقطع تحت خمش ممکن است کمانش موضعی 
به‌وجودآ ید ولی اغلب مقا pb‏ استاندارد دارای چنان‌ابعادی هستند که از این وا قعه‌جلوگیری 
می‌شود .لنگرها ی خمیری و ار بارهای‌محوری در لنگرهای خمیری‌مقا ab‏ استاندا ردد رجداول 
هندبوکهای متعدد درج شده است  )۲(‏ اما برای مقاطم ساخته شده , از روشهای دیگری که 


خارج از حوصله این بخش است بایستی استفاده نمود . 
رح از حو Ont‏ بحس ot‏ _ 


۲ - ۷ مسایل 


۱-۳۲ -لنگر خمیری یک جفت صفحه همسان رامحاسبہ کنید (پپنا ۵ . ضخامت ۲ ) 
صفحات بوفاصله آزاد و به‌موازات یکدیگر قرار دارند (DED‏ . 
محور خمش موازی صفحات است . 
صفحات (۲۳۲ ۰۳0۱ ۵ ۱ )به‌بالهای یک‌تیر 1 شکل جوش شده است ( 3 2۱۷۰۲ 5 
mm‏ 2۴۵۰ تمام ارتفاع ) . لنگر خمیری مقطع مرکپ را محاسبه کید » تنش تسلیم را ۸/٩۳۶‏ 
۰ در نظر بگهرید . 
۲ - ۲ نشان دهید که اساس خمیری نیمرخ لا شکل مطابق شکل ۲۱-۲ عبارتند از : 


ہرای خمش حول S= 2۶ pom‏ 


خمش خمیری ۳۹ 


برای خمش حول محور 2 1.7502 - 5 











۲۱۰ ۲ JS 


my‏ لنگر خمیری مقطع نشان داده شده شکل ۲۲-۲ را محاسبه کنید . تنش تسلیم مقطع را 
۶ ۳۵۰ در نظر بگیرید . 


30 30 


220 


شکل ۲ - ۲۲ 


۲ - ۴ لنگرهای خمیری ab lin‏ زیر را محاسبه کنید . 
الف - مقطلع دایره‌ای به‌قطر D‏ و خمش حول قطر . 
ب - مقطع مربعی جدار نازک به‌ضلم 4 و ضخامت td > th‏ و خمش حول یک محسور 
موازی اضلاع . 
ج -مقطعی‌مانند (b)‏ و خمش حول قطر . 
د abi,‏ مثلث متساویالاضلاع جدار نازک به‌ضلم a‏ و ضخامت ta >t)‏ و خسش 
حول محوری موازی با یک‌ضلع . 
۲ - ۵ معادلات ۲۸-۲ و ۲-ه۲ را برای محاسبه لنگر خمیری کاهش پافته تیر ] شکل ۱۱-۲ 
که تحت نیروی محوری قرار دارد به‌کار برید . رابطه مربوطه را همچینن برای خمش حول 
محور 7 بهد ست آورید . 


Fo‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


تیر ۵۵0 ۲۳۳۲ دارای مشخصات 


d =e mn ftw = ۱/۱ mm 

۸ - ۲۱۵ mm fr << ۲ mm 
A= ۱۳۴ ۴۶ Oy = ۰ N/mm? 
$ = ۲۷۸۰ cm? یرای خمش حول محور بر‎ 
S=¥& cm? Z پرای خمش حول محور‎ 


لنگرهای خمیری‌کا هش بافته‌را وقنی نیروهای محوری ۲ ۱۱۵۰ و kN‏ اعمال 
می‌شوند محاسبه کنید . 
۶-۲ عبارت ۲۵-۲ را برای محاسبه SJ‏ خمیری کاهش یافته ناشی از نیرویمرشی برای‌یک 
نیمرخ | شکل Ba,‏ برید . 

نشان دهید که اگر تتش‌برشی در ple‏ جان CU‏ فرض شود (,7 > ) آن گونه که 


نیروی‌برشی :2 - 4) =۷ باشد , لنگر خمیری کاهش یافته عبارت است از 


سل[ من 


به‌گونه‌ای که پارا مترهای مختلف همان‌مقاهیم بخش ۲-۲ را داشته باشند . 





فرور یختگی قابهای ساده 


۳ - ۱ مقد مه 

در بخش قبل گفتیم که تشکیل مفصل خمیری در یک قاب سازه‌ای » مشابه جا ری شدن 
حد شکست افزایش wh‏ چه اتفاقی می‌افند . کافی است مثالی مشابه آنچه در فصل ۱ 
عنوان شد مطرح شود . در این مثال چند نظریه مهم نیز که برای تحلیل خمیری‌ضروری است 


بیان می‌گردد . 
در قسمت دوم این بخش دو روش قوی برای تعیین با رهای فروریختگی تیرهاو قابهای 


۰ معرفی می شود‎ Pa oat 
تحت افزایش بار‎ JG, رفنار قاب‎ ۲-۳ 
و .۸/۷ را تحمل می‌کند‎ AV یک قاب پرتال درشکل ۱-۳نشان داده شده است که بارهای‎ 


مقادیر نسبی به‌وسیله V‏ و 21 و مقادیر مطلق توسط ضریب بار ۸ تعیین می‌شوند . در ابتدا 
فرض کنید که 2۱/۰ پر Va‏ می‌یاشد . رفتار قاب در اثر افزایش بار در شکل ۲-۲ خلاصه شده 


است:. 







































تفییر در ضریپ بار ۽ 








مرحله ۱ 
pls‏ سازه ارتجاعی است 
تا اولین مفصل خمیری در 
نقطه ۶ شکل می‌گیرد 


مرحله ۲ 
سازه شامل یک مفصل 
بدون اصطکاک در ٤‏ است 
مفصل خمیری در نقطه ۲ شکل می‌گیرد 


مرحله ۳ 
سازه شامل مفصلهای خمیری در E.y ٥‏ 
است . سومین مقصل خمیری در نقطه 0 
شکل می‌گیرد 


مرحله ۴ 
متصلهای خميري در و0 و ٤‏ وجود 
دارد . چهارمین مفصل خمیری در نقطه 
A‏ نکل می‌گیرد . سازه فرو می‌ریزد 


۴۲ 


روشها 


ی خمیری برای سازه‌های فولادی 


و بتنی 


فروریختگی قابهای ساد ه ry‏ 


ا و سا ای eal pias‏ تعاس وا نم عایا نیت 
loge‏ رلنگرخمشی BMD‏ توسط تحلیلارتجا عی بەد ست می‌آید . (روش شیب افت وکامپیوتر 
کوچکی مورد استفاده قرار گرفته است ) . وقنیه /2۳۹ ۸ بزرگترین لنگر خمشی (BM)‏ در 
انتهای پایین ستون سمت راست (نقطه 5 ) مساوی لنگر خمیری می‌شود , مفصل خمیری 
تشکیل می‌گردد . البته . تمام قسمتهای سازه غیراز E‏ هنوز ارتجاعی است و با افزایش ۸ 

بیشتر از ۲٩‏ همچنان ارتجاعی خواهد بود . وفتی ۸ افزایش می‌یابد » ۴ شبیه‌یک مفصل 
عمل خواهد کرد که بهآزاد ی خواهد چرخبد » اما BM‏ بایستی مساوی لنگر خمیری‌بافی‌بماند. 
مرحله ۲ سازه جد بېد تحت بارگذاری را به‌ازای مقادیر ۸ بزرگتر ازه /۳۹ نشان‌می‌د هد 
این قاب همان قاب اصلی است که در نقطه ۴ مفصل بدون اصطکاک ایجاد شده است . این 
سازه به‌وسیله روش ارتجاعی مشابه مرحله ۱ تحلیل می‌شود . این تحلیل نشان می‌دهد که 
لنگرها ی خمشی تفییر می‌کند . برای بدست آوردن مجموع لنگرها لازم است که تعییر حاصله 
در BMs‏ به 89۷5 اولیه که ٩ GIL‏ ۳- ۸ بەد ست آمده است اضافه شود . (توجه شود که‌مفصل 
بدون اصطکاک در £ باعث می‌گردد که تغییر BM‏ در :] صفر ath‏ بنابراین مجموع لنگربرابر 
با لنگر خمیری باقی می‌ماند ) حداکثر لنگر زیر بار قائم یعنی نقطه ) است . 


Mo = $2.7 + (۳ 


که : (تغییر 2) = 2 و وقتی ۷/۰ = ۸ و ۴۶/۰ = 2 است لنگرخمیری برابر با ۱۰۰ می شود 

همان‌گونه که مرحله ۳ نشان می‌دهد , از این به‌بعد دو مفصل در سازه جدید وجسود 
دارد » اما سازه هنوز هم به‌طور ارتجاعی تحلیل می‌گردد . به‌هرحال » سریعا" می‌تسوان 
نتیجه‌گیری کرد که مفصل بعد ی در نقطه D‏ تشکیل می‌گردد که در این حالت 2۴۶/۷ ۸ است. 

لازم است به دو نکته در باره مجموع لنگر BMs‏ در ستون سمت راست شکل ۲-۳ توجه 
شوو + 

الف شرط تعا د ل توزیع لنگرهای خمشی با بارهای اعمال شده در حال Jobe‏ است 
(این اساس تحلیل بروش شیب افت است ) 

ب شرط تسلیم - BMs‏ (لنگرهای گیرداری) در هیچ جا از لنگر خمیری عضو بیشتر 
نمی‌شود . (بررسی مجموع BMs‏ در هر مرحله نشان دهنده موصوع فوق است ) . 

ادامه کار با سه مفصل بدون اصطکاک مطابق مرحله ۴ انجام می‌شود » تا اینکه بها زای 
ade‏ ۸ چهارمین مفصل خمیری شکل می‌گیرد . ادامه روند محاسبات در سازه جدید با وجود 
چپار مفصل بدون اصطکاک غیرممکن است و با تنبا معادله‌ای که وجود دا رد مساّله‌قایل حل 
نخوا هد بود . در واقع سازه تبدیل به‌مکانیزم شده و وقتی چپارمین مفصل شکل می‌گیسرد 


YY‏ روشهای خمبری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


سازه درموقعیت فروریختگیاست WMD.‏ (نمودار لتگرخمیری ) دراین حالت با توجهبه‌مرحله 
۴ شرایط تعادل و تسلیم را برآورده ساخته و سازه حل می‌شود . 

(۳) شرط مگا نیزم - مفصلهای خمیری کافی برای تبدیل سازه به‌مکانیزم وجوددارد . 
ضریب بار مربوطه را ضریب بار فروریختگی می‌نامند ۰ .۸ . 

روش شیب -اقت برای تحلیل سازه مناسبترین روش بود زیرا به‌کمک آن مقدارخیزنیز 
به‌دست می‌آید . خیز افقی در بالای ستونها و خیز قاعم زیر بار قاعم در شکل ۳- ۲نشان 
هگ eter‏ دز همق 


4 








شکل منحنی بسیار شبیه به‌منحنی خیز بار خرپای شکل ۱۳-۱ است که نشان دهنده‌کا هش 
شیب (یا سخنی )بهازای تشکیل هر مفصل می‌با شد و این کا هش ادامه می‌یابد تا در موقع فرو 
ریختگی شیب صفر گردد . شباهتمای دیگری با خرپا وجود دارد . تعداد مفصلہا در سروب 
ریختگی یک عدد بیشتر از عدد مربوط بهد رجه نامعینی قاب می‌باشد . (با توجه ب‌ضمیمه‌ب 
وجود چهار مفصل در لحظه‌فروریختگی‌نشان مید هد که د رجه نامعینی ۳است ) تشکیل‌یک 
مفصل جدید سخنی قاب را کاهش داده و نامعینی یک درجه کا هش می‌یابد . مقایسه مقادیر 
BM‏ در پایان هر مرحله قایل ملاحظه بودن توزیع مجدد لنگر را مشخص می‌سازد . 

به‌ازای خیزهای کوچک همچنان که فروریخنگی ادامه می‌پابد » توزیع لنگرخمشی‌به‌همان 
مقدار مربوط به‌لحظه فروریختگی باقی می‌ماند . (روشن است که اگر لنگر در یک مفصل خمیری 





فروریختگی قابهای ساد ه ۴۵ 


بخوا هد کوچکتر شود » جریان تشکیل مفصل و مکانیزم متوقف می‌شود ) چگونگی گسترش فرو 
ریختگی در شکل ۴٣۳‏ نشان داده ی ه أست . 





وقعی که دوران jer Mate‏ است . شکل ماو ات کی Sar pet‏ .ما با دورن بت 
شکل کا ملا" متفا وت خواهد بود . 

مطالب فوق به‌طور تجربی ثابت شده است . شکل ۵-۳ سه شکل از قایهای پسرتال را 
نشان می‌د هد که با ترکیب با رهای مختلف تحت آزما یش قرار گرفته‌اند . 





مکانیزمهای فروریختگی برای قابهای نمونه فولا دی 
شکل ۲ - ۵ 





۴۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


بارها , مکانیزم‌های فرورریختگی مختلفی را ایجاد کرد اند لیکن در هر حالت مفصل خمیری 
به‌وضوح دید ه می‌شود . 

مکانیزم مرحله ۴ ازشکل ۲-۳ مکانیزم فروریختگی واقعی‌سازه می‌باشد . دیگر مکانیزمبا 
را نیز می‌توان حدس زد و مقادیر ۸ مربوط به‌آنپا را محاسبه نمود . مکانیزم شکل ٣ء۶‏ الف 
را در نظر بگیرید . تعداد مفصلهای این مکانیزم همان مقدار قیلی است ولی محل ییاز 
آنپا عوض شده است . با استفاده از روش موجود در ضمیمه ج نمودار لنگر خمشی BMD‏ ستون 
در شکل ۳ع ب نشان داده ulead‏ 


= 10) 
160 


100 100 





300 


Ce) 
۶ شعل ۳۲ مب‎ 
افقی در پایین ستونہا عیارت است از‎ Sart Se 


100 + 100 
۱ E 


40 


بنابراین برای تعادل در جہت افقی 


0 = 40 + 40 = ۸ می‌با شد 


این بدان معناست که مکانیزم به‌ازای ضریب بار ۸۰- ۸ بوجود می‌آید که از ضریب بار واقعی 
فروریختگی بزرگتر است . وقتی که BMD‏ برای این مکانیزم مطابق شکل ۶٣‏ ج کامل 
شود » لنگرها ی خمشی بزرگتر از لنگر خمیری وجود خواهد داشت . مشخص است که‌این‌مکانیزم 
فرضیاشتباها ست ولی جالب توجه است که BMD‏ مربوطه هنوز شرایط تعادل و مکانیسزم را 


برآورده می‌کند . این نتیجه برای هر مکانیزم فرضی»صحیح خواهد بود . مقدار A‏ محاسیه‌شده 
کرای این فر نی رن وا کا ےار piel he‏ 


۳- ۲ نظریه‌های نحلیل خمیری 
اطلاعات راجع به سه شرط مطرح oe‏ در قسمت قبل در اپینسا جمع بند ی شد ه است که 
درآن جہت پیکانها نشان می‌دهد که چه gh bt‏ بایستی برآ ورده شود . 


«  میلست‎ byt >----۸ >, پایینی)‎ WIS ( 


توافت که رد سس 


می‌توان ثابت کرد که سه شرط فوق همواره صحیح بوده و جز“ سه نظریه اساسی و ضروری 
des‏ خمیری می‌با شند (۴) . 


۳- ۱-۲ نظریه کرانه پایینی 
اگر در یک jl‏ تحت بارگذاری با ضریب بار ۸ ۰ یک نوزیع لنگر خمشی که شرایسط 
تعادل و تسلیم را برآ ورد ه می‌سا زد وجود داشته باشد A‏ کمتر یا مساوی با ضریب بار فرو 


ریخنگی Ac‏ خوا هد پول ۰ 


yyy‏ نظریه کرانه بالایی 

اگر در یک سازه تحت بارگذاری با ضریب بار ۰۸ یک توزیع لنگر خمشی که شسرایط 
تعادل و مکانیزم را برآورده می‌کند وجود داشته باشد , ۸ مساوی یا بزرگتر از ضریب یار 
فروریختگی ۸ خواهد بود . 


۳-۳-۳ نظریه یکنایی 


اگر یک سازه تحت بارگذاری» با ضریب ہار ۸ معرفی شود به‌طوری که توزیع لنگر 
خمشی‌حاصله سه شرط فروریختگی را برآ ورد ه سازد ۰ ۸ مساوی ع۸ خوا هدبود .بهد ست" وردن 
یک توزیع لنگرخمشی با هر ضریب بار دیگر که بتواند سه شرط را تواما" برآورده سازد غسر 
ممکن است . 

مقصود از تحلیل خمیری تعیین مستقیم بارهای فروريختگي می‌باشد . همان‌گونه که‌در 
قسمت ۴-۲-۲-۱ اشاره شد محاسبات نسبت به‌تحلیل ارتجاعي ساد هتر است . به‌عنوان‌متال 


۳۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


رای ل سا له دسا he eile‏ وجوه داز تة این بخ وتا مطالت بعدی 
به‌روشهای cee‏ با رهای فروریختگی مربوط بهقابهای ساختمانی اختصاص دارد . این روشا 
پراساس نظریه‌های مطرح شده در این بند می‌باشد . 


۳ ۴ تعداد مفصلها ی لازم در یک مکانیزم 


همان‌طور که در قسمت ۲-۲ و همچنین در فصل ٩‏ نشان داده شد » عموما تصداد 
مفصلپا » .7 » در یک مکانیزم فروریختگی یکعدد بیشتر از درجه نامعینی 7 می‌با شد 


n=rt+] )۱ -۳( 


این وسیله خوبی است ۲ بتوان اطمیتان یافت کا یرم به‌وجود آمده است متا سفانه» go‏ 
استثنا برای این قانون وجود دارد که بایستی‌مطرح شود . 

قاب شکل ۱-۲ تحت بارهای ۰/۵ = 4 ۰ ۲ = و۴ = ۰/۶ ۱= مجددا" تحلیل 
شد ما ست .نتایح د رشکلهای ۷-۳ و ۸-۳ به‌ترتیب‌نشان داد ه شد ماست.در حالت اول 2۲۰ Re‏ 
می‌باشد » ولی در فروریختگی تنها سه مفصل وجود دارد که یکی کمتراز مقدار لازم د رمعادله 
۱-۳ است . این نوع فروریختگی را فروریختگی جزئی گویند » زیرا همان چیزی است کهدر 
سازه اتفاق می‌افتد . در این مثال تیر به‌طور زودرس شکسته می‌شود . در حالت دوم آخرین 
مفصلپای خمیری توا ما "تشکیل می‌شوند ینابراین درموقع فروریختگی پنج مفصل وجوددارد . 
این حالت بیش فروریختگی" نامیده می‌شود . 





( 3 
A = 0 





فروریخنگی قابهای ساده ۴۹ 


۵-۳ روش‌لنگر خمشی BM‏ واکتش وآزاد برای تعیین بارهای فروریختگی 

این‌روش به‌تحطلیل تیرها منحصرمی‌شود »زیرا که لنگرها ی خمشی BMs‏ درموقع فروربخنگی 
با استفاده از قوانین ساده‌ای تعیین می‌گردد . این روش به‌وسیله چند مثال بیان می‌شود . 
در هر مثال نکته جدیدی عنوان شد ه است . بنابراین به‌خواننده پیشنپاد می‌شود مثالا را 
به‌ترتیب ذکر شد ه مطالعه dS‏ . 


۵-۳ - | تیر ساده 
تیری ساده با یک بار متمرکز در ميانه آن در شکل ٩-٣‏ الف نشان sols‏ شده‌است . 
وقتی‌که حدا کثر لنگرخمشی با لنگرخمیری تیر مساوی شد فروریخنگی به‌وجودمی‌آید .بنابراین 





Wek _ 
E 
(=۳) 
4M, 
We ت‎ 
L 





S 


۳ 1/2 4/2 ۱ 


(الف ) تير 


(ج) دیاگرام ننگر (ب ) مکانیزم 
حمسی 
٩- ۳ JS‏ 





۵-۳ - ۲ تیر دو سر گیردار 

یک تیر دوسر گیردار که تحت اثر بار متمرکزی قرار دارد در شکل ۱١-۳‏ الف نشان 
ests‏ شد ه است شکل ۱۰-۳ ب نمودار لنگرخمشی را برای رفتار ارتجاعی نشان می‌د هد . 
بیشترین لنگر ?1وس در نقطه۸ به‌وجود میآید .ابتدا با درنظر گرفتن مفصلی در ۸ 
و سپس در سایر نقاط مرا حل مختلف تحلیل را مشابه با قسمت ۲-۲ انجام می‌دهیم یا این 
کار نمودار لنگر خمشی (3800 )در موقع فروربختگی و مکانبزم فروربختگی مطابق شکل ۱۱-۲۳ 
به‌دست میآید »› در نتیجه lab‏ 1م21 = We‏ می‌شود . 








۵۰ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 





(ب ) GBS‏ خمشی 
ارتجاعی 









3 WN SS SRS \ SES 


ek. 


ب ) نمودار لنگرخمشی واکنشی 





(ج ) مکاسرم فروريختگی 


( د ) نمودار لنگر grind‏ وافعی 


۱۱ - ۳ شکل‎ ue 


ملاحظه می‌شود که با استفاده از قوا عد ساد ه می‌توان به‌راحتی نمودار لنگر خمشی BMD‏ و 
مکانیزم فروریختکی را رسم کرد . 


تا عدهاول؛عموما " مفصلها در دو انتهای گیردار تیر تشکیل می‌شوند . 
8 عده دوم:مفصلها زیر بارهای متمرکز تشکیل می‌شوند . 


وب ) نشان داده شده است . بار فروریختگی با توجه به‌مشخصات هندسی نمودا رلنگرخمشی 
د رموقع فروریخنگی به‌دست می‌آید (شکل ۱۱-۳ د ) . 


Mp + M = Wab 


a 
۲ L 





فروریختگی قابهای ساده ۵۱ 


در نتیجه 
2M Lb‏ = 


ab (۳-۳) 


cC 


همان‌گونه که در مشال بعد آمده است روش فوق برای سایر موارد که تمودار لنگرخمشیآنپا 
قدری پیچید ه‌ثر | ست قابل pret‏ می‌باشد ‘ 


۵-۳ - ۲ تیر یکسر مفصل بکسر گیردار 

در شکل ۱۲-۳ الف تیر یکسر مفصل یکسر گیرداری تحت بار متمرکز نشان داده شده 
است با استفاده از قواعد ۱ و ۲ بند۲-۵-۲نمودار لنگر خمشی BMD‏ (شکل ۱۲-۳ب ) ترسیم 
شد مهاست .ازآنجا که‌این‌نمودارازنمودارهای لنگرخمشی واکتش و آزاد به‌دست می‌آید, با 


توجه به‌مشخصات هندسی 





(ب ) نمودار لنگر خمشی الف ( یکر گیردار و یکسر مغصل 
در oe LEE‏ ِ 
شکل ۳ - ۱۲ 
bM, W.2b‏ 
= گے + 
Mp L L‏ 
لنگرخمش ی آزاد لنگر خمشی ASI,‏ لنگرخمشی‌وافعی 
کے i‏ بار ay‏ نی بار gli ere‏ 
M,(L+b)‏ 
۳ - ۴ شش = 
E )۴ - ۳(‏ = 


az‏ تفاوت در این مثال نسبت Slane‏ قبلی, استفاده ازتشایه متلتها برای پیدا کردن‌انگر 
خمشی وا کتش می‌با at‏ ۰ 








ay‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


۵-۳ ۴ تیر یکسره 


تیر یکسره نیز به‌روشهای فوق تحلیل می‌شود . در این مبحث دو نکته جدید بایستی 
در نظر گرفته شود . ' 
اول See?‏ است هریک از دهانه‌ها دارای مقاطع و در نتیجه Sle SS‏ خمیری متفاوتی‌با شند. 
در هر تکیه‌گاه لنگرها ی‌خمشی تکیه‌گا هی تیرهای دوطرف مسا ویند . 
بنابراین وقتی مفصل خمیری در یک تکیه‌گاه شکل می‌گیرد مقدار لنگر خمیری در آن تکیه‌گاه 
به‌کمک قا عده زیر تعیین می‌شود . 


suc 6‏ سوم . در یک‌نکیه‌گاه مفصل خمیری پا زا لنگرخمیریعضو ضعیفتر شکل می‌گیرد , 


دوم :شکست همزمان دهانه‌ها محتمل نیست . هر د هانه بایستی جداگانه کنترل شود. 
در طول تیر دهانه » یا دهانه‌های با کمترین بار فروربختگی نعیین کننده می‌باشند . این 
مثال » نمونه خوبی برای‌فروریختگی جزتی است . 

در JS‏ ۱۳-۳ یک تبر یکسره همراه با تمودار لنگر خمشی آن در موقع فروربختگی‌رسم 
شد ه است . مفصلهای خمیری زیر بارهای متمرکز نشان داده نشده زرا وقتی فروربختگی 
به‌وجود می‌آید تمام آنپا تشکیل نمی‌شوند . هردهانه بایستی برای فروریختگی کنترل 


4 


سول . 


pe‏ بای اة 















7 

< 
WS 

۳ 


ادد 


4.5% 
(ب ) نمودار لنگر خمشی در فروریخنگی 


شکل ۳ - ۱۳ 


اگر ابتدا دهانه‌های AB‏ و CD‏ فروریخته شوند نمودار لنگر خمشی‌در موقم فرو ریخنگی 


فروریخنگی قابهای ساده ay‏ 


مطابق شکل ۱۴-۳ خواهد بود . 
این حالت مشابه تیر یکسر گیردار یکسر مفصل قسمت ۲-۵-۲ می‌باشد . 


+ 
4 x 


kh’ 
4 


co ر‎ AB دهانه‌های‎ 





نمودا رلنگر خمشی فروریختگی برای دهانه BC‏ در شکل ۱۵-۳ نشان داد هاست که بسپار 
شبیه به‌تیر دو سر گیردار می‌باشد . با توجه به‌مشخصات هندسی BMD‏ . 


4.5۲۷, = 600 + 0 
Wa = 333 kN 





روشن است که ابتدا یک مکانیزم در دهانه BC‏ به‌وجود می‌آید و وقتی KN,‏ ۱-۳۳۳ است 
فروریخنگی حاصل می‌شود . نمودار لنگر خمشی فروریختگی برای تمام تیر اکنون‌کا مل‌می‌با شد 
که در شکل ۱۶-۳ الف نشان داده شده‌است . توجه شود که تحت بارهای متمرکز لنگرها در 
CD AB‏ از لنگر خمیری کوچکترند . زیرا فقط در BC‏ یک مکانیزم به‌وجود میآید (شکل 
۱۶۲ ب ) 


af‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


-600 KN m —600 KN m 









) wl) 





۳- ۵ - ۵ دهانه‌های با بارهای یکنواخت 


د رتمام قسمت‌های‌گذ شته این بخش تیرها تحت بارهای متمرکز بود ه‌اند.در عمل »بارها 
به‌صورت یکنواخت در طول دهانه پخش می‌شوند . بررسی این موضوع مشکلتر است زیرا د یگر 
موقعیت مفصل خمیری در طول د هانه را نمی‌توان با استفاده از یک قانون ساده تعیین کرد . 

یک تیر و نمودار لنگر خمشی فروریختگی آن در شکل ( ۱۷-۳ الف وب ) نشان داده 
شد ه است . موقعیت مفصل در طول دهانه روشن نیست . این مفصل وقتی به‌وجود می‌آید که 
لنگرخمشی مقدار Slam‏ خود را داشته باشد . برای نعیین این مقدار حداکثر لازم است که : 


dM 
مت () < سب باشد‎ 
are )۵ -۳( 
با استفاده از رابطه بین لنگر خمشی و نیروی‌برشی‎ 
dM 
شود‎ —=N _ 
می‌شو‎ dx )۶ -۳( 


اگر تیر از محل مفصل داخل cles‏ قطع شود نمودار آزاد شکل ۱۷-۳ ج تعادل تیر را نشان 
می‌د هد . مقاد یر تمام لنگرها معلوم است و نیروی برشی در محل قطع بایستی صفر باشد (از 
معادلات ۵-۳ و (PoP‏ بنابراین تنپا مقادیر نامشخص. We‏ و x‏ می‌باشند . با استفاده از 
تعادل دوقسمت صلب »معادلات کافی برای محاسبه ۷و × به‌دست می‌آیند . با لنگرگیری 
نسبت به 8 برای مقطع دست راست . 


Wex? (Y-¥) 


فروریختگی قابهای ساده ۵۵ 


4 Leal 
HAMMAMET LRA RALXADALLL DADAN 


8 
1 
2#, al 










2 Mo 





0 
2M, ‘ 


Me‏ تسس 
a‏ 
NS‏ 


۱۷-۲ JS 





به‌طور مشابه برای مقطع سمت چپ » با گرفتن لنگر حول A‏ داریم :. 


2 
= 4M, )۸-۳( 


با جایجایی معادله (۷-۳) در معادله (۸-۳) 


: و ساده کردن معادله داریم‎ wo با حذف‎ 
3) - x)? = 4x? 
3(L? — 2xL +x”) = 4x? 
x? +6xL —3L? = 


با حل معادله درجه دوم فوق . 


x = )-3 + 2-3, 


ريشه مثبت»موقعیت مفصل دهانه را مشخص می‌سازد 


x = )-3 +2/3)L = 641 


OF‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


با جابجایی مقدار فوق در معادله ۷-۲ داریم 
27.86M,‏ 
وت We‏ 





این مثال به‌ازای هرمقدار لنگر خمیری در دو انتپای عضو قابل تعمیم است . در تیر یکسر 
مفصل یکسرگیردا ر لنگروا کنش د ر یکا نتہا صفرخوا هد بود .البته‌تال فوق rele‏ کورکورانه‌مورد 
عمل قرار گیرد . وقتی که لنگرهای واکنش در هردو انتهای دهانه مساوی هستند »درا گرتقاین 
لنگر حداکثر در وسط دهانه خوا هد بود . مطالب فوق برای بارهای متمرکز نیز قابل استفاده 


خوا هد بود ۰ 


۳- ۶ روش کار مجازی برای محاسبه بارهای فروریخنگی 


در تحلیل قابا بایستی حالات بیشتری را نسیت یهآنالیز تهرها در نظر گرفت.قاب 
ممکن‌است به‌وسیله نیروها یا فقی تحت فثارهای جانبی قرارگیرد . یک تیر به‌طور مجزا ممکن 
است تحت بارهای قاعم گسيخته شود و یا اینکه ترکیبی از حالات فوق به‌وجود آید . روش 
لنگرخمشی واکنش و آزاد در تعیین مکانیزم و نمودار لنگرخمشی‌به‌هنگام فروریختگی نقش 
مطلوبی دارد . البته بکاربردن این روش در مورد قابپا دشوارتر است . ثابت شده است که 
روش کار مجازی برای بارهای فروریختگی وسیله محاسیاتی نیرومندی است زیرا یه سا دگی‌در 


مورد قابپا قابل اجراست . این روش براساس دو قضیه زیر استوار است . 


۱ - وقتی یک قاب فروریخته می‌شود plete‏ تغییر مکانهای سازه در اثر چرخش مفصلپا 
به‌وجود می‌آید . (آن‌گونه که در آزمایشها رخ مید هد ) . 

۲ -اصل کار مجازی در مورد این تغییر مکانپا قایل استفاده است . 

JS‏ ۳[ الف قاب مورد استفاده در قسمت ۲-۳ را در لحظه فروریختگی درحالیکه 
آخرین مفصل شکل گرفته ولی هنوز دوران صورت نگرفته است نشان می‌دهد , با اعمال پیک 
تغییر مکان افقی بی‌نمهایت کوچک در GIL‏ ستون سمت چپ با فرض کوتاه نشدن عضوها در 
اثر نیروی‌محوری »سازه مطایق شکل ۱۸-۳ ب تفییرمکان می‌دهد , البته تفیسر مکانپاو 
دورانهای بی‌نهایت کوچک بسیار میالخها میز رسم شده‌اند . 

تغییر مکانپا و دورانها به‌عنوان تغییر مکانهای مجازی تلقی می‌شوند » بنابراین 


5 + ویر = کار خارجی (مجازی) انجام شده 
Dws Lo sly a lS‏ = توسط بارها ی اعمالی 


فروریخنگی قابهای ساد ه ۵۲ 


=M,@ + 2M, (O + a) + 0‏ کار داخلی (مجازی ) انجام شد ھ۵ 
توسط بارها ی | عمالی 


aS = 0‏ مفصلپای خمیری 


on 





(الف ) 


5 
۱۸ - ۳ JS 


از آنجا که تغییرشکل سازه تنپا به‌علت دورانهای مجازی در مفصل‌ها است . در موقع فسرو 
Susy,‏ سازه در حال تعادل است بنابراین با استفاده از اصول کار مجازی. 


کار داخلی (مجازی) ‏ کار خارجی (مجازی) 


2 W xê = < Mp xû )٩ - ۳( 


دوران مجازی مربوطه × لنگر خمیری در < = تفییر مکانهای مجازی مربوطه در جهت نیرود نیروها 2 
هر مفصل خمیری 


معمولا" با توجه به‌تناسیات هندسی تغییر مکانپای مجازی بین وق و و0 یک رابطه ساده 
و رو کا saul‏ و ایت لته ala‏ یقاب نصا تست 

معادله ٩-۳‏ به‌معادله ار موسوم است . علاوه بر وضعیتهای (۱) و (۲) فوق‌الذکر دو 
فرضیه دیگر وجود دارد که در معادله کار گنجاند ه شد ه است , 

در ائنای فروریختگی,تمام تغییر شکلہا در مفصلهای خمیری به‌وجود می‌آیند 
برای اینکه مکانیزم باقی بماند لنگر خمشی‌در هیچ مفصل خمیری نمی‌تواند 5 هش یایند . 
همچنین به‌طور فیزیکی نمی‌تواند بیشتر از آن شود . علاوه بر آن وقتی فروریختگی ایجاد 
می‌شود بارها ثابت باقی می‌مانند از اینرو فرضیات دیگر عبارنند از : 


۳- در فروریختگی همچنان‌که سازه تغییر شکل می‌د هد لنگرهای خمشی تابت باقی 
می‌مانند . 


OA‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


بنابراین علاوه بر صرف‌نظر کردن از کوتاه‌شدگی محوری» از شکست زودرس در ادر 
کمانش نیز صرف نظر می‌شود . این نکته با جزئیات بیشتر در فصل ۶ مورد توجه‌قرار 
خوا هدگرفت د راہن قسمت فقط استخوابندی روش کار مجازی اراثه شد .موارد عملیآن‌توسط 
مثالهای به‌کار برده شده بهتر شرح داده می‌شود . چپار مثال ارائه می‌گردد و در هر کدام 
بُعد جدیدی از روش فوق معرفی می‌شود . 
۶۳ تبر دو سر گیردار 
۶ 

تکرار این مثال ازاین جہت ارزشمند است که حل مساله را به‌روش کار مجازی‌به‌روشنی 

شرح مید هد ۰ 


مثال در وسط د هاڼه w,‏ 





1/2 t/2 


مرحله ۱ 


مکانیسم فروریختگی 
مفصلهای خمیری در دو انتها و زیر پار . 





+My 
۲ مرحله‎ 


دورانهای خمیری مجازی به‌مفصلپا داده می‌شود 


بەجہتہای دورانها توجه شود . اگر دوران توسط یک لنگر مثبت ایجاد شود ؛مثبت‌می‌با شد . 


فروریخنگی قابهای ساده ۵1 


مرحله ۳ 
کار مجازی انجام شد ه توسط با رهای خارجی (کار خارجی) عبارت است از 


We x 8 مکان مجازی »× بار=)‎ pret’) 


مر حله ۴ 
کار مجازی جذب شده در اثر دوران مفصل (کار دا خلی ) 
—M, x — + ۸620 + —M,  -0 = 4M,0‏ 


علامت لنگرها و دورانہا اهمیتی ندارد ء کار جذب شده مثبت است . از اینرو قسرا ر دادی 
برای lle‏ مت لأ زم نیست + 


مرحله ۵ 


2 
8 ee 


نمودارفوق مربوط به‌نیمه چپ تیر است . از آنجا که تمام تفییر مکانها به‌وسیله دوران‌خمیری 
پفوجود می‌آیند ۰ تیر بین مفصلا مستقیم باقی می‌ماند . و = ۵ tan‏ 
ests‏ و بسانت بت ات . 

0 


+ | t= 


L 
می‌شود‎ 5 = < )200 = 


۶ ale yo 


با توجه بمتمادل و هندسه مکانیزم 
کار جذب شد ۵ > کار انجام whew‏ ۵ 


We 5 =4M,0 


L 
We 30 = 4M, ie. ۳ 


همانگونه که انتظار می‌رود مقدار» 6 » دوران مجازی از معادله حذف می‌شود.با مقایسه این 


Fo‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


نتیجه و آنچه در قسمت Ye Qa‏ به‌دست آمد , وقتی که g=b=L/2‏ باشد 


Alp‏ _ وال ے شم ررر میشود 

ab )*/4( iL 
بنابراین می‌توان کنترل کرد که در هردو روش برای بار فروریختگی نتایج یکسانی به دست‎ 
. میآید‎ 
البته نیا زی بهانجام محاسبات به‌صورت مرحله به‌مرحله وجود ندارد واین کار در این مثال‎ 
. بدین علت انجام شد که پیدا کرد ن بار فروریخنگی با استدلال نشان داده شود‎ 


۲-۶-۳ قاب پرتال با پی‌های مفصلی 

همان‌طور که در شکل ۱۹-۳ ملاحظه شود اکنون نیروهای افقی و قائم به سازه اعمال 
می شود این بدان معناست که در alo yo‏ اول . که تصمیم گیری در مورف pie Ba‏ فرو ریختگی 
است؛یا مشکل روبرو می‌شویم زیرا مکانیزسمای ممکنه مختلفی وجود دارد . 

در واقع برای هر مکانیزم یک محا سبه جداگانه لازم است . 





۳- ۶ - ۱-۲ فروریخنگی تیر 


در این حالت فروریختگی تنپا در اثر بار قاعم ایجاد می‌شود ( اگرچه نیازی نیست که 
نیروی افقی صفر باشد ) . مفصلپای خمیری و دورانپای ایجادشده در شکل ۳به آنشان‌داده 
شده است . محاسبات مشابه مثال قبلی است . 


فروریختگی قابهای ساده ۶۱ 


2 
Ve y0 = ۵ )۱۵۰-۳( 
۲ 
VoL 
کک‎ 2 8 = 
M, )۱۱ -۲( 


توجه شود که نیروی افقی کار انجام نمی‌دهد زیرا فرض می‌شود انتہای بالایی ستونپا ثابت 





۲-۲-۶-۳ فروریختگی جانبی 

آین‌فروریخنگی‌تنپا د راثرنیروی افقی ایجاد می‌گردد و سازه بطور geile‏ رانده‌می‌شود 
(شکل ۲۱-۳ ) .وقتی مفصل‌پای خمیری در بالای هردو ستون به‌وجود می‌آید مکانیزم شکل 
می‌گیرد » مفصلها در shy‏ ستونها به‌آزادی دوران می‌کنند و قادر به‌جذب هیچ‌گونه کاری 
نیستند . (این نوع مفصل در قاب به‌وجود می‌آید و فرض می‌شود بدون اصطکاک است »بنابر 
این مقاومتی در مقابل دوران نخواهد داشت) . 


‘¥ 





شکل ۲۱-۳ 


از آنجا که plas‏ تغییرشکلہا به‌وسیله دوران مفصل به‌وجود می‌آید , طول تیر تغهیر 


FY‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


نمی‌کند و بالای ستونها به‌اندازه مساوی (بینهایت کوچک ) به‌طور جانبی حرکت می‌کنند . 
در ننیجه د وران مفصل در هردو ستون مشابه است . 





۵ < کارخارجی 

هدز = 

,۵ = کار داخلی 
برای Jobe‏ 
Hho = WM ya )۱۲ -۲(‏ 
بنایراین در موقع فروریختگی 

Hah 

3 =2 (ır —¥) 


در این مکانیزم نیروی قاثم کار انجام نمی‌دهد زیرا فرض می‌شود SIL‏ ستونها بدون پایین 
Sal‏ به‌طرف جانبی حرکت می‌کنند . 


۳-۲-۶-۳ فروریختگی مرکب تبر و جانبی 


امکان این حالت فرورریختگی ہەنظر ہد یہی و روشن می آید › ولی LT‏ مفهوم دارد ؟در 
واقع در حالت pa aaa‏ مجازی پایه در مکانیزمهای تیر و جانبی مساوی باشد یعنی 
۾ = 8 این فروریختگی با معنی است . در شکل ۲۲-۳ موضوع فوق نشان داده شده است . 


MEN 


فروریختگی با حرکت جانبی فروریختگی تیر 





د وران ستون سمت چپ و انتهای تیر سمت چپ طوری است که در محل اتصال اعضاء زا ويه 
اتصال همچنان قائمه باقی می‌ماند . این بدان معناست که در آن نقطه د وران خمیری وجود 
ندارد . 

بنابراین مفصل خمیری (و ظرفیت جذب کار آن ) در محل تلاقی ترو ستون سمت چپ 
از مکانیزمپای تیر و جانبی برداشته می‌شود . معادله کار برای مکانیزم فروریختگی مرکب با 
جمع کردن‌معا دلات کار (معادلات ۱۰-۳ و ۱۲-۳) فروریختگی تیر و جانبی و سپس‌کم کردن 
از کار داخلی ( کار انجام شده توسط مفصل حذف شده ) به‌دست می‌آید .بنابراین 


Hah = 4M,9 + 270 = M,@ = Mp?‏ + او 
جانبی تیر 2 
کار داخلی در مفصلی _ کار داخلی + کار داخلی = کارخارجی + کار خارجی 
که حذف شده است مکانیزم جانبی مکانیزم تیر مکانیزم‌حانبی مکانیزم تیر 





۲ ۱۴( 49 = وبل یز + 


۳۳ 2 ات‎ )۱۵ -۳( 
My Mp 


روش فوق برای حذف مفصل‌پای‌خمیری درمکانیزمهای مرکب بسیار مہم است و یا یستی‌کا ملا" 
درک شود . این روش بعدا" به‌طور جا معتری برای تحلیل سازه‌های پیچیده‌تر مورد استفاده 
قرار خوا هد گرفت . 


۳- ۶- ۲ - ۴ چه مکانیزمی محتملتر است ؟ 

پاسخ پهاین پرسش‌مشکل است ۰ زیرا مکانیزم فروریختگی واقعی بستگی به‌نسبت مقادیر 
نیروهای ۶ و .۲7 دارد . به‌کمک معادلات ۱۱-۳ و ۱۳-۲ و ۱۵-۳ بارهایی که به ازای آنها 
VLIM,‏ و Hh/My‏ رسم کرد همان‌طور که در شکل ۲۲-۲ به‌صورت سه خط مستقیم نشان‌داد ه‌شده 
است . 
نمودار فوق یک نمودا ر تق بلی نامیده می‌شود ID)‏ . 

به‌کمک نمودا ر تقابلی اطلاعات بیشتری در مورد قاب به‌دست می‌آید . معادله ۱۱-۳ 


۶۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


بیان‌می‌کند که وقتی A‏ = 71/4 است‌مکانیزم تیر به‌وجود خواهد آمد .اگر ۷ کمتر از 1/ م۸14 
باشد شکست تیر در قاب به‌وجود نمی‌آید . 


be 313 


قاب در مقابل شکست (بصورت 
won 3.s‏ 
wn‏ 
Mo‏ 4 3 





بحث فوق برای سایرمکانیزمپا نیز قابل‌استفاده است و سطح هاشور زده دا خلی‌نمودار 
تقابلی نشان دهنده محدوده ایمن است . 
این سطح ها شور خورده را که محدوده مجاز گویند (PR)«‏ نشان دهنده ترکییپایی از ۷ و 2۷ 
است که shyla,‏ تشکیل هریک از مکانیزمپا » سازه در مقایل فروریختگی ایمن است . اگر ۷ و 
H‏ طوری باشند که نقطه روی حد مرزی ally PR‏ شود » فروریختگی به‌وجود می‌آید . در این 
حالت خط مرزی ازخط مورب (معادله ۱۵۳ ) مربوط به‌مکانیزم مرکب وخط قاعم (معادله ۱۳-۳) 
مربوط به‌مکانیزم جانبی تشکیل می‌شود . 

فرض کنید نسبت نیروها برابر با بر[ // باشد › فروریختگی قاب چگونسه است ؟ 
فرض aS‏ که [ = ۷ است » بنابراین Han‏ خواهد بود . نقطه (م۸6/,م2/4) را درنمودار 
تقابلی ID‏ در نظر بگیرید . 

محل تلاقی خطی که از law‏ و نقطه( nhiMy, LIM,‏ )می‌گذرد و خط مرزی محدوده 
مجاز PR‏ را قطع می‌کند .مکانیسزم فروریختگی (مطابق شکل , مکانی‌زم مرکب ) و مقادیر V‏ 
و # در فروریختگی را مشخص می‌سازد (مطابق شکل | 1.6254 = ,4۰75/0/1 ۲ ) . 

لزومی ندارد که همیشه محورهای مختصات و یا نمودار تقابلی 10 برحسب مقادیر 
مثال فوق باشند و بایستی مناسبترین مقادیر را در نظر گرفت . در قسمت بعد برای آنپ 


مقا د یر دیگری داده شده است . 


فروریختگی فابهای ساده ۶۵ 


۶-۳ ۲ قاب Jb,‏ با نکیه گا ههای گیردار 
قاب زیر را درنظر بگیرید ,برخلاف مئال قبل .دراین قاب؛نکیه‌گاهپا گیردار لنگرهای 


خمیری اعضاء متفاوت و شکل قاب پبچیده‌تر می‌باشد . این تفاوتہا را درمحاسبات بایستی 


در نظر گرفت . 











(الف ) مکانیزم تير 
با توجه shyla‏ هندسی این مکانیزم 


6 = 40 = 6a 


. راست‎ = 0 os 
در اتصال بین دو عضو » مفصل خمیری در عضوی که لنگر خمیری آن کمتر است به وجود‎ 
می‌آید . بنابراین معادله کار‎ 
ys = 2109 + 390(0 +a) + 2100 
= 600 (@ +a) 


oF‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


با جابجایی مقادیر » و 5 داریم : 
و( 2+ ( 600 = 44 x‏ ۲ 


۲ 250 kN (iF - ۳( 





برای تشکیل این مکانیزم بایستی مفصلهای خمیری در بالا و پایین هر ستون به‌وجود آید . 
با توجه بهابعاد قاب : 
A= 50 = 38‏ 
یعنی 
۵ 8-2 
3 
معادله Jobe‏ عمارت است از : ۱ 
HA < 2 x 2106 + 2 x 2108‏ 
م2 1( 420= 50 x‏ # 


H = 224 kN )۱۷ -۳( 


( ج ) مگانیزم مرگب 


فروریخنگی قابهای ساف ه ۶۷ 


معادله تعادل عبارت است از : 


V x 46 + H x 50 = 600 ۱ 2) 6 +420 ۱ +3) @ —2.2106 
پعنسی‎ 
4۲ + 5۲ = 1700 )۱۸ -۳( 


دراين مال اکنون می‌توان با استفاده از معادلات ۱۶-۳الی ۱۸-۳ نمودار تقابلی 1 را 
زسم کرد ۰ 






170 بم مرکب 
Vs 5 ۷‏ 


با زای م1.26 Y=‏ شکل فروریختگی کدام است ؟ با فرض 100 پر ».خواهیم داشت 

. این نقطه را روی نمودار تقاپلی رسم می‌کنیم‎ ۰ y= 125 KN 
است‎ ۲-2۱26 kN نشان می‌دهد که وقنی ۲-1701 و‎ ID نمودار تقایلی‎ 

فروریختگی در اثر مکانیزم مرکب ایجاد می‌شود . دیاگرام لنگر خمشی BMD‏ برای‌این‌ترکیب 
بارها در موقع فروریختگی اکنون قابل ترسیم است (به ضمیمه ج مراجعه شود ) . 
sled Se‏ تکیه‌گا هها با توجه به BMD‏ در شکل ۲۶-۳ نشان داده شده است . عکسس - 
العملہای قاثم دو ستون مساوی با نیروها ی محوری هستند( )۱۱۲/۵ و۱۰۰۱ ) و نیروی 
محوری تیر از تفاضل عکس‌العملهای افقی به‌دست می‌آید( KN‏ ۱۱۰ ) 





۶۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 





شکل ۲و۱ ۳ 


همچنانکه در قسمت ۱-۵-۲ نشان داده شده است » این نیروها » لنگرهای خمیری‌موگر 
اعضاء را هش می‌دهند . اثراین کاهشها را با استفاده از لنگرهای خمیری کوچکتر و 
به‌وسیله تکرار معاد لات کار می‌توان به‌دست آورد . با در نظر گرفتن اثرات فوق , مقادیر 
۶ و نیز کاهش خواهند coh‏ . البته با انجام یک LS‏ کاهش در نیروهای اعضاء‌قایل 
ony lie‏ و ملاحظه است ولی سریعا" با ادامه کار تقارب حاصل می‌شود . یرای محاسبه تغییر 
در لنگرهای خمیری مو*ثر » اطلاعاتی در مورد مشخصات هندسی عضو لازم است . در این 
Slee‏ لنگرهای خمیری مربوط بهدو مقطع تیر یونیورسال بوده است » این مقاطلع ۶۶ UB‏ 
۵ و ۵۴ UB‏ ۳۰۵۱۶۵ می‌با Sait‏ مشخصات هندسی آنپا در مرجع ۲ داده شده 
است . نیروهای محوری لنگرهای خمیری را به ترتیب تا 1-7 ۳۸۸ و kN=m‏ ۲۰۸ ۰ وبارهای 
فروریختگی KN 9H = ۱۶۸/۷ NUL)‏ ۲۱۰/۸ = ۷ کاهش می دهند. کاهش دربار فروریختگی 
سپ ۰/۸ درصد است . در این مثال و برای قابپای معمولی یک طبقه » نیروها ی محسوری 
Lb‏ اغماض می‌با شند . اما در قاب چند طبقه که نیروهای محوری درستونپای‌پایین خیلی 
زیاد است » کاهش در بار فروریخنگی می‌تواند قابل ملاحظه باشد . 


۶-۳ ۲ قاب شیبدار 


یک قاب شیبدار متقارن نمونه در شکل ۳۷ نشان داده شده است.چنین قابی برای 
ساختمانهای کارخانه و انبار بسیار معمول است . از شیبپا برای تخلیه آب باران استفاده 
می‌شود ولی اهمیت بیشتر آنہا در امکان افزایش دهانه‌هاست . تحلیل این نوع از سازه‌ها 





| س مریوط به‌استاندارد کشور انگلستان (مترجم ) universal‏ — [ 


فروریختگی قابهای ساده ۶۹ 


پیچید هتر از قاب پرتال ستطیلی می‌باشد . زیرا مکانیزم تیر معمولی نمی‌توانسد در شیبپا 
به‌وجود آید 





۲۷ -۳ SS 


شکل ۲۸-۳ الف مفصلهای لازم برای مکانیزم تیر را نشان می‌دهد . اگر شیب AB‏ 
مطابق شکل ۲۸-۳ ب حول نقطه A‏ دوران aS‏ . نقطه 8 به‌طور قا تم و افقی حرکت می‌کند . 

5}, = AB’ cos (a — @)— AB cas a 
می‌باشد‎ ۸۲ = AB=/ از آنجا که‎ 
6, =/cosacos@+/sinasin@ — 7 609 ۵ 


برای زوایای کوچک1 = ومع و gin =O‏ » بنابراین 


(sin a) @ — cos a‏ ۱ +۵ 205 21 بر6 


= | (sin a) 8 (14—¥) 





e 
) د وران خمبری (به‌طور نامحد ود کرچک‎ = 8 
) (الف‎ (+) 


شکل ۲ - ۲۸ 


Yo‏ روشهای خمیری برای ساره‌های فولادی و بننی 


به‌طور مشابه 
AB sina — AB’ sin (a — 8)‏ = ,5 
=lIsina — [sin ۵ cos û + [cos a sin Û‏ 
(cos a) 0 => 6 )۲۱-۳(‏ 1= 


با استفاده از معادلات ۲۵-۲ و ۲۱-۲ تفییر مکانهای افقی و قائم نقطه8برحسب‌دوران 
خمیری 8 بەد ست می‌آید . 

خیز افقی حاصل‌ضرب تصویر قائم AB‏ در مقدار دوران خمیری و همین‌طور خیز قاشم 
حاصلضرب تصویر افقی AB‏ در مقدار دوران خمیری است . از اینرو خیز قائم می‌باید مساوی 
با خیز یک تیر با همان دهانه باشد .این وضعیت در شیب AB‏ نیز وجود دارد . برای آنکه 
یک مکانیزم تبر به‌وجودآید نقاط ۸و6 بایستی بماندازه 2×۸0 جابجا شدند .چنین‌حالتی 
وقتی امکان‌پذیر است که مفصلهای اضافی در ستونہا ایجاد شود . حالتهای مختلف ممکنه 
در شکل ۲۹-۳ نشان داده شده است , کار داخلی در هر حالت یکسان است . 


TE ۳ 


2xh@ 








(ج) 
در موارد (ب ) و (ج) و ( د ( ِ 
Bol‏ ایجاد مکانیزم با تغییر مکان به‌سمت چپ نیز وحود دارد 


شکل ۲۹-۳ 


(3) 


با استفاده از شکل ب و لنگرهای خمیری شکل ۲۵-۲ به‌عنوان مثال 
ور = 2۸0 = تغییر مکان انقی C‏ 


فروریخنگی قابهای ساد ه ۷۱ 


Moe‏ + (۵+ ۸۷,۵ + 20 م3۸ + 0 = کار داخلی 
(مفصل در 9 ) (مفصل در € ) (مفصل در 8 ) (مفصل در (A‏ 


= 80 +2Mo¢ 
@ پا جابجایی مقدار‎ 
کار داخلی‎ < 4, )2 +x) 8 


اساسی دیگری نیز بین این مکانیزم و مکانیزم تیر وجود دارد . این تفاوت در کار خارجمی 


(مانند مکانیزم prey (se‏ = کار خارجی حالت (الف ) . (ب ) 
2۵ بر +H,‏ 2۲۵6/۵ کارخارجی حالت (ج ) 
x xh‏ رز + ۲1۵/2 B=‏ خارجی حالت ( د ) 


بسته به‌موقعیت نیروهای افقی » در این مکانیزم هردو نهروهای افقی و قائم ممکن است کار 
انجام دهند . 

در واقع نیروهای افقی تعیین کننده نوع مکانیزم می‌باشند . بنابراین مکانیزم (الف) 
فقط با نبودن نیروها ی افقی به‌وجود می‌آید ( وقتی که قاب کاملا" متقارن است ) . حسالست 
(ب ) به دلیل نگپداری نقطه A‏ توسط Ay‏ و حالات (ج) و( د ) در اثر کشیده شدن 6 و 
8 به‌طور جانبی توسط نیروهای Ay‏ و ول به‌وجود می‌آیند . براساس اصل بقا* انرژی شرح 
دقیقتری وجود دارد که خواننده می‌تواند آن را مطالعه گند . 

در معادله ۱۹-۳ تفییر مکان افقی در عضو شیبدار برحسب دوران خمیری به دست 
می‌آید . در یک قاب مستطیلی › زاویه ب صفر است (یعنی تیر افقی است ) بنابر این هیچ 
حرکت افقی وجود ندارد . کار داخلی اضافی ناشی از باز Sat‏ دهانه در بالای ستونپای 
قاب شیبدار باعث می‌شود که مقا ومت پیشتری نسبت به‌یک قاب مستطیل با همان دهانه 
مشابه به‌وجود آید که نقطه قوتی برای قابهای شیهدار بشمار میآ ید . 

تا اینجا بحث راجع به‌قابهای شیبدار متقارن بوده است . در واقع قابهای نا متقارن 


نیز به‌روش فوق قأبل بررسی می‌با شد که در مثال زیر نشان, داده شده است . 


Y۲‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 











قابی‌که بایستی تحلیل شود در شکل ۲سه ۲ نشان داده شد ها ست .در موقع فروریختگی 
لازم است مقدار ضریب بار ۸ تعهین گردد . همچون گذشنه سه مکانیزم بايد در نظر گرفته 
شود .مکانیزم قاب slant‏ ) بجای مکانیزم تیر) , مکانیزم جانبی ,و بالاخره مکانیزم 
مرکب . 


(۱) مکانیزم قاب شبیدار . 





طبق روال‌معمول وضعیت مفصلپا در شکل نشان داده شده است . شکستگی عضو ECD.‏ کاررا 
مشکل می‌کند .معادلات ۱۹-۲ ۲ ۲۱-۳ برای عضو مستقیم به‌دست آمدهاند . دراینجا » 
شکل FCD‏ به‌هیج وجه تفییر نمی‌کند زیرا تمام تفییر شکلپا در مفصلبا به‌وجود می‌آیند .در 
JS‏ ۳۱-۳ حرکت FCD‏ نشان داده شده است . تفییر شکلہای افقی و عمودی‌ناشی‌از دوران 
خمیری ۵ در ( عبارت است از : 


ê, = FD sin هه‎ )۲۲ -۳( 
&, = FD cos a (yr -۲( 





فروریختگی قابهای ساد ه ۷۳ 





Pe 





شکل ۳۱-۳ 


که مشابه معادلات ۱۹-۳ و ۲۱۲ می‌باشند . با استفاده معادلات ۱۹-۳الی ۲۳-۲ تغیییر 
مکان بارها ی متمرکز در قاب به‌دست میآ ید 


5,, = 30 = 4 

6 بر‎ =? x29 == 

0-26 جر و و2 x‏ 2+ >= 6 
0 0 2 و ود - 50 = She‏ 


(لازم به‌یادآوری است که تغییر مکانهای‌افقی oe‏ تصویر قاثم عضو دردوران خمیری 
می‌باشند ) بنایراین | معادله B‏ ر عبارت است از؛ 


20026, + 3028 + 5026, 5 = 2500 + 5000 + 5009 + 25008 + 8) + 2508 


بخاطر داریم که nn‏ مساوی ۵ می‌باشد , با جایجایی ۵ 3 8 خواهیم داشت + 


5 45 45 
۸50 + 0 + 50( 720 = + + 500 — 
200 30A— 2 50۸ 7506 + 750 4 500 2 
150 375 3750 22500 
EES 5 —_ + میت‎ 
(1000 + 2 32| A = 750 + 4 48 
9800, _ 17250 
8 8 


A= 1.76 





۷۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


) جانبی‎ pie Be) ) ۲ ( 





و0 در آثر همان مقا دیر بایستی به‌طور جانبی حرکت کنند . 


(50 + 30 + 50(4۵ = 4 x 250 ۵ 
520A = 1000 
= 1.92 


( ۳ ) مکانیزم مرکب 





ez 520) 20 = eg + 10008 — 5006 
13960, _ 21250 

8 8 
= 1.52 


محاسبات نشان می‌دهد که مکانیزم مرکب بمازای کمترین مقدار ضریب بار به‌وجود می‌آیسد. 
این مکانیزم بحرانی‌ترین حالت برای قاب است » و ضریب بار مربوطه (۱/۵۲ دراین‌حالت) 
"ضریب بار فروریختگی " نامیده می‌شود . 

در تحلیل قابہای شییدار به دفت و ملاحظه خاصی نیاز است . در خاتسه لازم است 
به نکته زیر توجه شود . در متال قبل در واقع Sy‏ مکانیزم محتمل دیگر نیز وجود دارد و 


آن مکانیزم تیر در شیب سمت چپ است . 


فروریختگی قابهای ساده 





. حرکت می‌نماید . با توجه بمابعاد مکانیزم‎ BC. 
BF x 2 ۳۵ 


BF = 5/cose 
FC = 1 /cosa 


¢= 50 
پا توجه به معادله کار 
5006 + (۵ + 500(8 + 2506 = 200250 
x 6 + 500 x 5‏ 500 + 250 = 1000۸ 
5 2 ۸ 


با توجه به کار داخلی طول‌مسیر طی شده توسط بار 50 یعنی حرکت قاثم ۴ می‌باشد . 





۲۲ - ۲ JS 


۷۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


در قاب شیبدار این مکانیزم محتمل نیست ولی نشان می‌دهد که در قابسی مانند 
شکل ۳۲-۲ در مورد مکانیزم تیر چگونه بایستی عمل کرد . 


۵-۶-۳ جمع‌بند ی روش کار مجازی 


مراحل لازم در روش کار مجازی عبارت است از . 
(۱) تعیین مکانیزم‌های فروریختگی و اعمال دورانهای مجازی در مفصلها . 
۲۱) برای هر مکانیزم » با استفاده از ابعاد مکانیزم « تمیین مقادیر نسبی دورانهای 
خمیری و مسافتهای طی شده توسط بارها . 
(۳) استفاده از معادله کار برای هر مکانیزم . بایستی بتوان مقادیر دورانهای مجازی 
رأ حذف کرد . 
(۴) مرحله نہایی بستگی به‌نتیجه حاصله از تحلیل دارد . 
(الف ) اگر بارها به‌صورت پارا متری داده شده با شند (برای مثال ۷ و 4 ) یک نمودار 
تقابلی برای تعیین چگونگی فروریختگی سازه رسم می‌شود . 
(ب )اگر مقادیر نسبی بارهای مختلف داده ont‏ باشند و مقادیر مطلق توسط ضریپ 
بار (A)‏ تعیین شوند ۰ ۸ برای هر مکانیزم محاسبه می‌شود» مکانیزم بحرانی کمترین‌ضریب 
بار را دارا می‌باشد . 


gor ۷ ۳‏ بندی 


دراولین قسمت این فصل نتایج حاصله از بخشهای ۱ و ۲ ذکر و در مورد قابپابه‌کار 
برده شد و زمینه قبلی لازم در مورد نظریه‌های تطیل خمیری فراهم گردید . این نظریه‌ها 
پایه‌ای برای روشپای تعیین با رهای فروریختگی بشما ر می‌روند . در قسمست دوم روشپای 
لنگرهای خمشی واکنش و آزاد و کار مجازی تشریح گردید . باقیمانده بخش مطابقت کردن 
Lats,‏ با زمینه‌های نظریه‌ای آنپا بوده است تا محد ودیتپای آنپا نیز نشان داده شود . 
مثالهای این بخش شامل چه محاسباتی بوده است؟ در ابتدا تمام مکانیزسهای فرو 
ریختگی‌ممکن‌تعیین و سپس بارهایی‌که بهازای‌آنها مکانیزم به‌وجودمی‌آید محاسبه شدهاند . 
در آخرین مثال قاب شیبدار, از نظریه“ کرانه بالایی نیز استفاده گردید (بدون آنکه ذکر 
شود ) .نمودارهای لنگرخمشیبرای هرمکانیزم در شکل ۳۳-۳ نشان داده شده است .ملاحظه 
می‌شود که مکانیزسهای قاب شیبدار و جانبی شرط تسلیم را برآورد ه نمی‌سازند. در نتیجسه 
برای ضریب بار فروریختگی‌کرانه بالایی بهد ست‌میآید» فقط نمودار لنگر خمشی‌برای مکانیسم 
Sy‏ تما م سه شرط را برآورده می‌کند . 


فروریخنگی قابهای ساده ۳۲ 





در هر دو روش فسوق لازم‌است تمام مکانیزمهای ممکنه آزمایش گردد این موضوع 
با عث محد ود شدن استفا دهاز روشبا می‌شود . در هریک از مثالهای بخش تعدادمکانیزمهای 
ممکنه نسبتا" کم بود بنابراین مشکلی به‌وجود نیامد .درقایهای پیچید «ترتعدا دمکانیزمهای 
ممکنه بسیار زیاد خواهد بود و تقرییا" غیر ممکن است که یک یک آنپا رسم و محا سبه‌شود 
واز آنجا که هیچ تضمینی برای پیدا کردن مکانیزم فروریختگی وجود ندارد , تحلیل‌مشروح 
فوق غیر قابل استفاده می‌گردد . 


۷۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


روشهای فوق به‌طور مو؟ثر محد ود به‌تیرها و قایهای یک دهانه و یک طبقه می‌شوند . 
روشی بنام " تحلیل حدی" وجود دارد که بر اساس روش کار مجازی بوده و مشکل فوقرا 
مرتفع می‌سازد . این روش در بخش بعد نشریح می‌شود . 

نکته دیگر قابل توجه این است که بجز در تیر مربوط به قسمت ٣ه‏ مثالا درمورد 
تایبا مش کزپون باه مازههای رای تسیل حتف رسای کیره راردا رهم 
در قسمت ۲سهم‌این حالت نشان داده شد . با توجه به اینکه مفصل داخلي. در نقطه 
حداکثر لنگر خمشی به‌وجود می‌آید » تحت بارهای کسترده تعیین محل آن به‌سادگکی 
امکان‌پذ یر نمی‌باشد . همچنین تعیین مکانیزم فروریختگی واقعی مشکل است و بنابراین 
بایستی از تحلیل حدی استفاده شود . 


۸-۳ مسایل 


۱4-۴ بار نہایی تهری‌یکسر گیردار +یکسر مفصل‌به‌دهانه L‏ را کفمه‌صورت گسترد هیکنوا خت 
با مقدار س در وا حد طول اعمال می‌شود محاسبه کنید . فرض کنید که لنگر خمیری تیر ثایست 
و برابر م۸است . 

۲۸-۴۳ بار فروریختگی تیر پیوسته شکل ۳۴-۳ را محاسبه کنید . دهانه بحرانی‌کدام است . 





۳۴-۳ J 


4۸-۳ نمودار تقاپلی را برای‌فروریختگی قاب پرتال شکل ۴۵۴ رسم کنید . فرض کنید ۷ 
Hy‏ به‌طور مستقل از یکدیگر تفییر می‌کنند . 











فروریختگی قابهای ساده 4 ¥ 


۴-۳ قاب Ib,‏ با تکیه‌گاههای مفصلی مطابق شکل ۳۶-۲بارهای قاعم و افقی را تحمل 
می‌کند . اگر و برایر با atl foo kNm‏ . نعیین کنید . 
(الف ) مکانیزم فروریختگی بحرانی » ( ب ) ضریب بار مربوط به فروربختگی و (ج ) نمودار 











| 4m he am a 
۳۶ - ۲ شکل‎ 


۳ سم مقدار ۸ مربوط به‌فرو ریختگی قاب نشان داده شده در شکل ۳۷-۲ را تعیین‌کنید . 
نمودار لنگر خمشی را در موقع فروریختگی رسم کنید . 





۶-۸-٣۳‏ نمودار تقابلی را برای فرو ریختگی قاب شیبدار شکل ۳۸-۳ رسم کنید . فرض کنید 
که ر و پر مستقل از یکدیگر تغییر می‌کنند . بارها و مکانیزمهای فروریختگی در حالتسی که 
۷ < ۷ و 5۳ <۲است کدامند ؟ 














Ao‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


۷-4-۴۳ قاب شیبدار شکل ۳۹-۳ در ابتدا برای تحمل بار منفرد قاعم 2# واقع در محل 
at‏ یاف BC‏ و CD‏ طرح شده است + لنگر خمیری My‏ برای ستونها و تیرها ی‌شیبدار 


مساوی می‌با شد ۰ 
قاب برای بارهای مشخص شد ه درشکل مجدا" طرح Coa he ks‏ اگر لنگر خمیری ستونها 


اون yd‏ د رصد lads‏ را ولیه کا هش داد ه‌شود مقدار ٭ را طوری پیدا کنید که‌سازها یمن‌باشد . 


w 0 





تحلیل حدی 


۴ - ۱ مقدمه 

تحلیل حدی ربطی به‌فلسفه طراحی حالت حدی ندارد . شاید باعث تعجب شود که 
این فصل با یک چنین عبارتی آغاز می‌گردد »لیکن اشتباه گرفتن LOT‏ با یکدیگر بسیارمعمول 
است . روش حالت Gam‏ روشی است که در مورد طراحی سازه‌های بتن آرمه ابداع شده است 
این روش در آیین نامه 110 ۵(0۴)واخیرا" در مورد سازه‌های فولادی در پیش نویس 8/20 
استاندارد طراحی کارهای فولاد ی مده است ( ۶ ) .تحلیل حدی یک روش قوی برای weet‏ 
مقداریا محد ود مهای از ضریب بار فروریختگی سازه با استفاده از نظریه خمیری می‌با شد . 

محدودیت اصلی در این روش نسبی بودن اجباری بارها است بنایراین مقادیرنسسی 
بارها ی منفردثابت بود ه و مقادیسر مطلق به‌وسیله ضریب بار ۸ تعریف می‌شوند برای 
ترکییبپای مختلف بارها محاسبات را جداگانه می‌توان انجام داد . 


روش تحلیل به‌شرح زیر است . 


| - یک مکا نیزم فروریختگی‌حد س زد ‌می‌شود و ضریب‌بار ۸ Bas be‏ نیزم تعیین می‌گرد د 
“legac‏ این مکانیزم . مکانیزم فروریختگی واقعی نخواهد بود بنابراین با توجه به نظریه 
کرانه با لایی . 

. می‌شود‎ APA, 

۲ - نمودار لنگر خمشی BMD)‏ ) متناسب با مقدار ۸ و مکانیزم فرضی تعیبن می‌گردد . 
اگر ( گرانه بالایی oath‏ در سازه نقاطی وجود خواهد داشت کلنگرهای خمشی از لنگسر 
خمیری بزرگتر خوا هد بود . 

۳-بارها و لنگرهای‌خمشی‌به‌یک اندازه کا هش داده می‌شود تا Sal‏ تمام لنگرهای 
خمشی کمتر یا مساوی با لنگر خمیری شوند . این کار با کاهش ۸ تا مقدار ,۸ انجام می‌گیرد . 


AY‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


در این مرحله مقدار لنگر خمشی‌در محل مفصلپهای اولیه از لنگر خمیری کمتر خواهد شد > 
از اینرو این مفصلها و در نتیجه مکانیزم دیگر وجود نخواهند داشت . این بدان معنی 
است که در این مرحله نمودار لنگر خمشی شرایط تعادل و تسلیم را برآ ورده کرده اما شرط 


مکانیزم یرآ ورد ه نشد ه است . در این حالات نظریه کرانه پایینی بیان می‌دارد . 


Ay > &‏ 
۴ مقدار )۸ در محد وده زیر قرار می‌گیرد . ۸< > A,‏ 


در عمل عرچه این محدوده به‌اندازه کافی کوچک باشد بهتراست , اگر چنین نشد یک 
مکانیزم فروریختگی جدید انتخاب می‌شود و مراحل (۱) تا (۴) تکرار می‌گردد . 

مرحله (۳) ممکن است باعث سو* تفا هم گردد . وقتی که لنگرها ی خمشی‌اولیسه به یک 
اندازه همچون بارها کاهش بافتند » بایستی با بارها در حال تعادل باقی بمانند و شرط 
تسلیم را برآورده سازند . از اینرو ضریب بار جدید ,۸ ضوابط نظریه کرانه پایینی را 
برآورده می‌سازد . غیر ممکن است که لنگرهای خمشی تنجد ید نظر شده با لنگرها ی‌خمشی‌کهاز 
تحلیل سازه تحت اثر بارهای با ضریب A,‏ بسه‌دست می‌آیند مساوی باشند . زیرالنگرهای 
خمشی تجدید نظر شد ه به‌طریقی حاصل از توزیع مجدد لنگر در اثر تشکیسل منصلب‌ای 
خمیری می‌با شند که این مفصلپا در تحلیل واقعی وجود ندارند . این موضوع درستی روش 
را نفی نمی‌کند . در نظریه OLS‏ پایینی‌تنپا لازم است توزیع لنگرهای خمشی‌طوری باشد که 
شرایط تسلیم و تعادل برآورده شود و لذا لزومی ندارد که لنگرها ی خمشی مرب وطت, 
لنگرهای واقعی ناشی از بارها باشند . 





تحلیل حدی AY‏ 


این موضوع در شکل ۱-۴ الف توسط یک تیر یکسر گیردار و یکسر مفصل تحت بار 
یکنوا خت نشان داده می‌شود . بدون در نظر داشتن اطلاعات گذشته , فرض در نظر گرفتن 
مفصل در تکیه‌گاه گیردار و وسط د هانه »فرض مناسبی است مطابق شکل ۴ ۱ب معادله کار 
عبارت است از : 
& نز 
او = 6 wx x‏ 


WET Led 


با استفاده از عکس‌العملهای شکل ۱-۴ ج نیروهای برشی در نقطمای مانند ‏ برابر است با : 


و در نقطمای که نیروی برشی صفر است داریم : 


: جا بجا یی در معادله ۱۴ داریم‎ L 





بعمی 

Xerit 7 در‎ )۲-۴( 

_) 3۳ Mp : wx? 
2 ۰ 5 


وبا جابجایی معادلات ۱-۴ و ۲-۴ در معادله فوق لنگر خمشی حداکثر به‌دست می‌آید . 


M -) Me) 5 e 
MAN Vg e lg ma. 





L1 LJ2 £2 7 
_ و254‎ _ 2 

24 12 
و _ 


AF‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


با هش مقدار ۸ ع Ay‏ مقدا My EM aay‏ کا هش می‌یابد که . 


24 , 
۲ 25 wh? 
3 11.52M, 
= w2 (۳ - ۴( 
بنایراین‎ 
11.52M 12M, 
. خواهد یبود‎ "P< >2 
wh? re wh? 


این محدوده بعاندازه کافی کوچک است ولی می‌توان کار را ادامه داد . با درنظر گرفتن یک 
مفصل در تکیه‌گاه گیردار و یکی به‌فاصله ۱51/۱2 ز تکیه‌گاه دیگر. یعنی در محل بزرگتسرین 
لنگرخمشید رمکانیزم قبل می‌تواان‌مکانیزم را د رست ترانتخاب کرد . محا سبات‌نشان می د هد که : 


etic 11.66M, 
wi? 





وقتی ,041421 = ×باشد ۰ نیروی برشی صفر است و خواهیم داشت . 


نتایج را می‌توان وارسی‌کرد .علاومر تشریح مفهوم تحلیل حدی, این مثال نشان 
داد که خطای مربوط به‌گرفتن مفصل در bey‏ دهانه‌ای که تحت بارگذاری یکنواخت 
است نمی‌تواند احتمالا" زیاد باشد (در این She‏ خطا سه درصد بود ) و محاسبات 
مربوط به مکانیزم دوم صرفا به‌خاطر افزایش جزغی دقت»طولانی و خسته کننده می‌باشد . 

حدس زد ن مکانیزم فروریختگی کاملا" مجاز است ولی در سازه‌ای که برای آن بیش از 
Yo‏ مکانیزم ممکنه وجود دارد شانسی است . 


۲-۴ مکانیزمهای اصلی 


مثالهای فصل ۳ شامل چہار نوم مکانیزم فروریختگی می‌باشد مکانیزمهای تیر» 
جانبی و قاب شیبدار و ترکییی از این مکانیزمبا . مکانیزمپای تیر جانبی و قاب 
شیبدا ر و همچنین مکانیزم مفصل را " مکانیزمهای اصلی " گویند . در سازه‌های ہزرگتر هر 


تحلیل حدی تاه 


. به‌وسیله ترکیبی از مکانیزسهای اصلی بهد ست می‌آید‎ five Ba 

مکانیزم مفصل در هر اتصالی‌که مساوی یا بیش از سه‌عضو ازآن می‌گذ رد تشکیل می‌شود. 
مطابق شکل ۲-۴ وقتی در انتهای‌کلیه اعضای منتهی بهاتصال , مفصل خمیریایجا د می‌گردد. 
مکانیزم مفصل بهوجود آمده و سپس اتصال خودبخود نسبت بهاعضا دوران می‌کند .مکانیزم 
مفصل بدون اعمال هرگونه بار خارجی در مفصل تشکیل می‌شود » بنابراین هیچ معادله‌کاری 
نمی‌توان نوشت و هیچ ضریب باری محا سبه نمی‌شود . فعلا" تجسم و درک این موضوع شاید 
کمی مشکل باشد ؛ ولی در آینده موارد استفاده آن روشنتر خواهد شد . 


(ب ) مفصل پا چپار عضو cil)‏ ( مفصل با سه عضر 
JS‏ ۴ - ۲ 









ٿا پت 
m‏ ۷ 250 = ,۸ 


شکل ۴ - ۳ 


مکانیزمهای اصلی شروع خوبی برای تحلیل یک قاب می‌باشد و برای پیدا کرد ن‌تعداد 
مکانیزم اصلی قاب روش سادهای وجود دارد , یک قاب دو دهانه در شکل ۳-۴ نشان داده 
شده و در آن نقاطی که در آنپا مفصل خمیری ایجاد می‌شود مشخص شده است . تعدادنقاط 


Af‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


را م در نظر می‌گيريم palo)‏ در شکل ۳-۴) . اگر در هریک از این تقاط لنگر خمشی معلوم 
باشد می‌توان نمودار لنگرخمشی را رسم کرد بنابراین تعداد م مجهول وجود دارد . بها زای 
هریک از " مکانیزم اصلسی‌یک معاد له ستقل وجود دارد که در آن لنگرهای blade‏ بر 

حسب بارهای وارده به‌دست می‌آیند . از آنجا که س مجهول و 7 معادله وجود دارد . 


م = ۳ - مر می‌شود . 


که ذ رجه نامعینی قاب Lge‏ شد Pp.‏ به‌راحتی و با شما رش بەد ست میآ re oy‏ مطا بق مطالب 
ضمیمه ب به‌دست می‌آید و تعدادمکانیزمهای صستقل به‌کمک معادله زیر حاصل می‌شود 


m=p—r (۴-۴) 


برای قاب US‏ ۲-۴نامعینی برابر ۶= م می‌یاشد › بنابراین ۴= mm‏ خواهد بسود؛چپار 
مکانیزم به‌راحتی قابل تشخیص است » دو مکانیزم تیر» یک مکانیزم مفصل و یک مکا نیزم 
جانبی . 
۴- ۲ ترکیب مکانیزمها 

مکانیزمہای اصلی حالتهایی احتمالی برای مکانیزم فروریختگی می‌باشند و از هرکدام 
می‌توان یک ضریب بار فروریختگی فرضی به‌دست آورد . سایر مکانیزمپا به‌وسیله ترکیسیاز 
چند مکانیزم اصلی به‌دست می‌آیند.از هر مکانیزم جدید نیز یک ضریب با رفروریختگی فرضی 
به‌دست می‌آید .با توجه به‌نظریه کرانه بالاسی کمترین مقدار حاط هصروب ا ر فروریشتگی 
واقعی نزدیکتر است .برای کنترل هر مکانیزم رسم نمودار لنگر خمشی‌ضروری به‌نظر نمی رسد 
ولی کنترل مکانیزم مربوط به‌کمترین ضریب بار لازم است . کنترل مذکور بدین‌منظور انجام 
می‌شود تا مکانیزم فروریختگی واقعی و ضریب بار تعیین و یا محدوده‌ای برای ضریب‌بار 
فروریختگی مشخص گردد . 

ترکیب مکانیزمپا مطابق روشی که در بخش قبلی بیان شد . صورت می‌گیرد . معادلات 
کار با یکدیگر جمع شده و سپس کار دا خلی مربوط به‌مفصلهای خمیری حذف شده از 
معادلات کار کاسته می‌گردد . مثال بعدی جریان کار را نشان می‌دهد . 


۴ب ۱-۳ مثال قاب دو دهانه 


شکل ۳-۴ قاب دو wholes‏ را نشان می‌دهد . با توجه به‌مطالب بیان شده این قاب 
۴ مکانیزم اصلی دارد . مرحله اول تعیین ضریب بار برای هریک از این مکانیزمپاست . 


تحلیل حدی 


مکانیزسهای تیر 
(۱) تیر سمت چپ 





۱00۸ x × م‎ = 4 x 2508 


500۸0 = 10008 
A= 2.0 





100۸ x 0 = 4 x 2508 


5008 = 10008 
A= 2.0 


)1( مکانیزم جانبی* 


100A x 10 x 6 = 6 x 2508 
100026 = 15008 
A=1.5 


چ در یعضی مراجع مکانیزم جانبی را مکانیزم قاب گویند . (مترجم ) 


AY 


۸۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


(۴) مکانیزم مفصل 





هدف » پیداکردن کمترین مقدار ممکنه ۸ است .از مکانیزم جانبی تا کنسون. 
کمترین مقدار .۸ بهد ست می‌آید ,بنابراین شروع خوبی برای ساختن مکانیزسهای‌مرکب‌است . 


(۱)+(۵(<۶)۳) .ترکیب مکانیزم تیر سمت چپ و مکانیزم جانبی باعث‌حسذف 


100020 + 5002۵0 = 15000 + 10006 — 2 x 2506 
150020 = 20008 
A= 1.33 


این‌ضریب بار که‌کمترا زمقدا رمربوط به‌مکانیزم جانبی‌است .مقدارمنا ستری برای ۸ می‌باشد . 
(۲)+(۶(<)۳) ترکیبی از مکانیزمپای تیر سمت راست و جانبی . 
د راین حالت به‌دلیل وضعیتهای نسبی سه‌عضو در اتصال میانی‌امکان حذف هیچ مفصلی 


7 


وجود ندارد . sk‏ ۳ 





یر سمت راست و ستون میانی برهم عمود 


و تیر سمت چپ افتی است 


1000۵ + 500۸0 = 15008 + 10000 
1500۸0 = 25008 
A= 1.67 


این مکانیزم نامناسبتر است . اکنون اتصال را با جزئیات بیشتری در نظر می‌گیريم ۰ شکل 
۴-۴ الف اتصال‌را به‌صورت بزرگتری نشان می‌د هد هخود اتصال تغییرشکل نیافته‌و مفصلهای 
خمیری درست در نزدیکی محل اتصال در تیر سمت راست و ستون قرار دارند . شکل به‌طور 
وضوح نشان مید هد که چرا دو مفصل لازم است . مفصلهای خمیری در اثر لنگرهای ناشیاز 
بارهای روی قاب به‌وجود می‌آیند » این لنگرها بایستی مطابق شکل وارد شوند تا دورانهای 
لازم به‌وجود آید .در اینجا مجموع لنگری برابریج soo KN‏ رجهت عقربه‌های‌سا عت وارد شد ه 
است . 


( الف ) 






250 kN m 


500 KN " 


250 kN m 





برای تعادل لنگر در اتصال , بایستی لنگری برایر با ۵٥٥۸‏ در خلاف جہت عقربه‌های 
ساعت در تیر سمت چپ موجود باشد . چنین چیزی از نظر فیزیکی غیر ممکن‌است زیرا لنگر 
خمیری تیر فقط m‏ [(۲۵۰۱است»پنابراین تمام اتصال خواهد چرخید . در واقع آنچه اتفاق 
می‌افتد دوران اتصال در بار کمتری خواهد بود که در شکل ۴-۴ ب نهان داده شده‌است . 
تیر سمت راست و ستون مستقیم می‌مانند و یک مفصل در تیر سمت چپ ایجاد می‌گردد .در 
اثر این تغییر وضعیت ابعاد هندسی قاب بدون تغییر باقی می‌ماند زیرا فرض شده است که 
مفصلہا در فاصله بینهایت کوچکی از اتصال تشکیل می‌گردند . مفهوم دوران اتصال مکانیزم 
اکنون روشن شده و با توجه بهآن چگونگی تغییر در اتصال میانی که مکانیزم (۶) را به یک 
مکانیزم واقعیتر تبدیل می‌کند به‌وضوح مطرح شده است . 

(۴) + (۷(<)۶) دوران اتصال » مفصلهای تیر سمت راست و ستون میانی را حذف 
می‌کند ولی مفصل جدیدی در تیر سمت چپ به‌وجود می ورد . تمام این تفییرات بایستی 


در معادله کار متعکس گردد . 


Yo‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


00 + 2500 — 2508 - 25008 = 150028 
تیر سمت ستون تیر سمت بدون تفبیر در 
چپ را ست کار خارجی 


150028 = 22500 
۸ 25 


(۱) +(۸(<)۷) این مکانیزم تنها مکانیزم باقیمانده ممکن است . 


150020 + 50028 = 22500 + 10000 — 2 x 80 
200020 = 27508 
A= 1.38 


در این مثال تمام ترکیبات ممکن در نظر گرفته شده است . از مکانیزم )0( کمترین‌ضریب بار 
به دست میآبد ,برای کنثرل‌محاسیات, نمودار لنگرخمشی‌برای مکانیزم بحرانسی بایستی 
رسم شود .با استفاده از روش ضمیمه ج نمودار شکل Qf‏ به‌دست می‌آید . 





تحلیل حدی ٩۱‏ 


نمودار لنگرخمشی نشان می د هد که ۳۳/ ۱= ,۸ و مکانیزم (۵)مکانیزم فروریختگی واقعی 
می‌باشد » زیرا نمودار, لنگر خمشی‌شرط تسلیم (لنگری بیشتر از لنگر خمیری وجود ندارد ) 
شرط مکانیزم (مفصلهای کافی برای ایجاد مکانیزم ) و شرط تعادل را برآورده می‌سازد . 

از آنجا که تمام ترکییهای Te See‏ زمایش شد .مقدار واقعی ,۸ (با کمی‌خطای محاسباتی) 
د ر این مثال معین می‌گردد . برای اینکه نشان داده شود که کدام حالت محتملتر است» 
فرض کنید که مکانیزم (۷) (2۱/۵ ۸ ) بحرانی است وآن را با رسم نمودار لنگر خمشی 
کنترل کنید . (شکل ۶-۴) . 





لنگر خمشی بزرکتر از لنگرخمیری است 


شکل ۴ - ۶ 


نمودار لنگر خمشی‌شرط تسلیم را برآورده نمی‌کند » بنابراین 1.5 = ٩‏ می‌بایند کرانه 
بالابی باغذ . تمام لنگرها را طوزی بهتنا سب کم می‌کنيم غ لنگر حداگثر مساوی لنگرخمیری 


گردد . یعنی 
x 250‏ 1.5 
1.0 = = 
375 , 
که محدود ای برای Oy A‏ ست؛ می‌آید ۰ 
SA, >5‏ 1.0 


میانگین این حدود یعنی ۱/۲۵ تنها فقط ع۶ درصد خطا دارد . باید تا کید کرد که وجود 
محد ود کوچکتر به‌خطای کمتری منجر خواهد شد . 

در این مثال فقط چهار مکانیزم مرکب ممکن وجود داشت و محاسبه تمام آنها عملی 
بود . در متالهای پیچید هتر این امر امکان‌پذیر نیست . بنابراین استفاده از یک روشی که 
محاسبات را 5 هش دهد آرزشمند خواهد بود . 


1۲ روشپای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


۴ - ۳ د ۲ روشی برای ترکیب مکانیزمها 

روشن است‌که در یک سازەپیچیدہ برای پیداکردن یک‌مکانیزم مرکب ممکن روش‌مشخصی 
وجود ندارد . آنچه لازم است تعیین روشی است که به‌کمک آن pba,‏ منطقی و سریم مقدار 
نزدیکی به‌ضریب بار فروریختگی بهد ست آید . 


به‌صورت زیر مجد دا" نوشته می‌شود . 





(۶-۴) ۵ = 2۷۵( 
با 

_ 0 
ws (Y=) 


وقتی معادلات کار ترکیب می‌شوند عبارت کار خارجی همواره درست مجموع کار خارجی 
مربوط به‌مکا نیزمهای جدا از هم می‌باشد . کار داخلی باافزودن کارهای دا خلی مکانیزمهای 
جدا از هم و سپس اصلاح آنما با در نظر گرفتن مفصلپای حذف شده به‌دست می‌آید .آنچه 
در ترکیب مکانیزمپا مورد نظر است بهد ست آوردن کوچکترین مقدار ممکن A‏ می‌باشد وتتها 
دار اسلا کر دای ان که با یی سکن دهع رتیوت امه بسن 
مورد نظر باشد حتی‌الامکان حذف مفصلپای خمیری می‌با شد . 





184,0 = کار داخلی ۵ ے کار داجلی 


شکل ۴ - ۷ 


تحلیل حدی 1۳ 


کد بسیار مفید است . این موضوع در مکانیزم (۷) مثال قبل نشان داده شد و با مشالی 
دیگر تا aw‏ می‌شود . یک قاب دو طبقه یامکائیزسبنای تیسر و جائیسی در عکل ۴ - ۷ 
نشان داده شده است . دراتصال,کارداخلی, برابر است با م6۸ = 20 x‏ ,38 =اگریماتصال 
دورانی اعمال کپ (توجه مود که دوران در مفصل seh‏ 24 باشد ) کار داعلی تا مقدار 
۵ = ( 208/20 کا هش می‌یابد یعنی در مجموع کار داخلی po‏ درصد کاهش یافتما ست . 

مبحث اخیر به هنگام ترکیب مکانیزمپا به‌مشکلی اساسی‌اشاره دارد که بایستی 
دقت نمود . بیاد بپاورید که وقتی در مکانیزمهای مرکب اعضا* سازه به‌وضعیت هند سیا ولیه 
بر می‌گردند مفصلپای مربوطه حذف oat‏ »> و اتصال به‌حالت گونیا اولیه‌در می‌آیسد . 
این کار درصورتی pe dyes Bol‏ است که دورانپا درمکانیزمهای جدا از هم به‌طور صحیح‌انطباق 
aul‏ » همچنان که در شکل ۸-۴ نشان داده شده است . 






مکانیزم جانبی زکوجه شود که 


دوران متونها یکسانز نیستند ) 
¢ 4+ 


مک نیزم مرکپ (برای حذف منصلا با 
دورانهای‌متفا وت درمکانیزسپای‌تیرتیاز است) 


شکل ۴ - ۸ 


۳-۴ ۳ قاب دو طبقه با بارگذاری گسترده 

مثالی دیگر از تحلیل حدی لازم است تا مفاهیم مختلفی که در این بخش بیان 
شده به‌طور توا م مطرح گرد د .در قاب شکل ٩-۴‏ بارهای گسترده به‌دو تیر وارد می‌شوند . 
با توجه به شکل ملاحظه می‌شود که 


بنابراین 

m=6 
شش مکانیزم اصلی عبارتنداز : د ومکانیزم تیر »دو مکانیزم جانبی (برای هرطبقه یکی )و دو‎ 
. مکانیزم مفصل . مرحله اول تحلیل »نوشتن معادله کاربرای هریک از مکا نیز مپای‌اصلی‌است‎ 


۹۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


2۷ Aut 





علیرغم بارهای گسترده روی تیرها » فرض می‌شود که در مکانیزمهای تیر مفصلما در میانسه 
دهانه پبه‌وجود مي‌آیند ۰ اين فرض صحیح نیست ولی هما ن‌گونه که در قسمت ۴-إنشان‌داده 
شد › خطا کم است . خطای مذ کور در مرحله بعدی کنترل می‌شود ۰ 


ae‏ ضریب بار نمودار مکانیزم 


NE gD SG 
amg, WEN ee 2 


2, 
2۷ 8 < 6۹,0 


1 


تیر بالایی 


3M 
مب تب‎ 
wl? 2.25 


L0 
We —x 2 = 16M,@ 
{lm ro, رت‎ x ; ۳ : 


4rwL7@ = 16M 9 


4M, 
< 8 2 0 
wi 


تیر پایینی 





AWE 


۱,۶۵ = 4۵ 
4M, 


۸ 2-2-0 
wh? 





1d 





معادله کار و ضریب بار 





توجه : تمام نبروهای افقی در این مکانیزم ‘oy‏ 
حرکت می‌کنند و بایستی در معادله کار 2 
وا رد شوند . 


AWE 
AWL x LÛ x 2 + =x LO x 2= BMP 


awe we 








معادله کار وجود ندارد Mo‏ 


۸ محاسبه نمی‌شود . 





معادله کار وجود diy las‏ 


. محاسبه نمی‌شود‎ A 


مکانیزم جانبی طبقه پایین کمترین ضریب بار 
را دارد بنابراین نقطه شروع خوبی برای 


ترکییپا می‌با شد . 
دورانهای مفصل فورا انجام می‌شود تا کار ۵ ۱5 7۲-4۰2 
دا خلی کاهش یابد . 


3AwL*0 + 4AwL76 = 
8۸/0 + 16M, - 6/0 + ۸۵ - 4M,0 + 0 
TAWL? 0 = 18 M,8 





۹۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 





معادله کار و ضریب بار تمودار مکانیزم 





8 ۰ 4+ 3 


برای روشن ساختن موضوع فقط یک مرحله ترکیب 
واسطه‌ای انجام می‌شود . در ایسسن‌ترکیب هیچ 
مفصلی حذ ف نمی‌شود . 


3AwL?0 + AwL?0 = 82,9 + ۵ 
4\wL?0 = 12M,0 


yo و‎ 
w2 “ 
9 ۵ 4\wL?0 + 2AwL?0 + 4\wL?0 = | 2M, + 6۵ 
+ 16M,0 — 2M,0 (top LH joint) — ۵ 
(lower LH joint) — 4۸,۵ + 0 
10AwL?6 = ۵ 


این مقدار کمترین ضریب بار است . با رسم 
نمودار لنگر خمشی این مکانیزم کنترل‌می‌شود . 


نمودار لنگر خمشی برای مکانیزم )٩(‏ با استفاده از روش ضمیمه ج رسم می‌شود . (در 
ضمیمه از این مثال استفاده شده است ) برای این نوع قاب لازم است که در هر تیرلنگرهای 
خمشی واکتش و آزاد محاسبه و تعادل افقی برای هرطبقه جداگانه در نظر گرفته شود .نمودار 
لنگر خمشی نهایی در شکل poo‏ نشان داده شده است و روشن است که تمام شرایط را 
برآورده می‌سازد . نتیجه حاصله صحت مکانیزم را نشان می‌دهد » اما به دلیل بارگذاری 
گسترده , مقادیر لنگرها در هر رر بایستی کنترل شود . 


(الف ) تير بالایی 


تیر بالایی مطابق شکل ۱۱-۴ از بقیه قاب جدا می‌شود . بااستفاده از نمودار لنگر خمشی 
لنگرهای انتبایی معین می‌شوند » عکس‌العملهای نامعلوم در۸ و 8 نیروهای محوری در 
ستونهای بالایی هستند . با گرفتن لنگر حول محور 8 داریم . 


Vy x2b+0.2M, + Mp —3.6wx 21, xL =0 





شکل ۴ - ۰[ 


لنگر خمشی( خمش بهطرف پایین مثبت است ) در هر نقطه روی تیر برایر است با 


3.6wx? 





M= 0.2M, + 3.15۷] — 





از نمودار لنگر خمشی 


شکل ۱۱-۴ 


برای حداکشر لنگر 0 2 3.6۷ - 3.15۳1 UM [de‏ یعنی در محل بیشترین لنگر 
=0.875L‏ 6 3.151/3 = × خواهد بود . و مقدار بیشترین لنگر برایر است با 


2 
برد م۸6‎ = 0.2M, + 3.15wL(0.875 L) _ 875 


= 0.2۸4 + 1.378wL? 
= ۸ 


۹۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


رب ) تیر پایینی 
تهر پایینی در شکل ۱۲-۴ نشان داده شده است .محاسبات بسیار مشابه تبر بالایسی است . 
x 2], x L 20‏ 7.2۷ - و3۸1 + Ve x 2L + 14M,‏ 


Ve = 5.SSwL 
7.2wx? 





M = |.4M, + 5.55whx — 


2 


cae 5.55 wh — 7.2wx 
dx 


در نقطه لنگر =O.771E Sloe‏ × است. 


Maax 2 4.25Mp 





3M, 





7.2w 


AA 


x 





Vo 


۱۲ - ۴ JS 


در هر دو تیر لنگرهایی وجود دارد که از لنگر خمیری مقطع بزرگتر می‌باشد . این بدان‌معنی 
ضریب Ay‏ خواهد بود . با کا هش متناسب تمام لنگرها تا حدی که لنگر Slam‏ مساوی لنگر 
خمیری گردد یک کرانه پا یینی بەد ست می‌آید . بنابراین 








A. = —= 1.76 
°` 204 
یا‎ 
_ 4× 1.8 _ 1.69 
4,25 : 


محد وده ضریب یار فروریختگی عبارت است از : 
8 > 1.69 


تحلیل حدی 4 


میانگین این محدوده ۱/۷۵می‌باشد . دو حد فوق از جنبه عملی بهاندازه کافی بہم 
aso‏ 

ورال پا ی فان دادن فیربارکدا eho,‏ وه کر ا رھ نیودت ا ای سل 
ol hee‏ سودمند خواهد بود . واضح است که در این حالت مکانیزم )٩(‏ صحیح نیست اگرچه 
تا قبلا ز وارسی‌توزیع لنگرخمشی‌در هرتهر » به‌نظر رضایب‌بخش‌میآید .ازاین‌موضوع فهمید ه 
می‌شود که مکانیزم فروربختگی واقعی بسیار مشابه فوق است ولی مطایق‌شکل ۱۳-۴به‌جای 
اینکه مغصلہا در وسط دهانه تشکیل شوند به‌نقاط حداکثر لنگر نزدیک می‌گردند . 


۳:4 





برای این مکانیزم معادله کار را به‌وسیله ترکیب مکانیزما پس از محاسبه یک یک مکانیزمهای 
تیرها و یا مطابق آنچه که در زیر آمده است با استفاده از دورانهای روی شکل می‌توان 
به‌دست آورد . با استفاده از ابعاد هندسی مکانیزم . 
0.8756 = 250 1.1 
a= 80‏ 
0.7716 = 1.2998 


0.6270 = 8 
محاسبه کارهای داخلی را از پایین قاب شروع کرده و به‌طرف بالا می‌رویم . 


+ )6 + ۸۵۵ + )6 + 24۵ + (8 + 42/۵ + 20 + 26,0 = کار داخلی 
a) + ۸۵/۵ + a)‏ + 260 
۵ + 7۸48 + 140 = 
0,0 -< 


Joo‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


2 2 2 
کار خارجی‎ = ۵ , MOSTE), MLS 0.771 0 


کرای تیر با لایی بارهای افقی 


۳ 4dw(1.229L)*8 
2 


= 5.9545\wL76 + 1.2656AwWL? a 4 6 
= 8.834AwL76 


با مساوی قراردادن کار داخلی و خارجی دازیم: 
8.834\wL76 = 20.73M,0‏ 


_ 20.73M, 


= طسب‎ 2 6 
8.834wL? 


نمودا ر لنگرخمشی برای مکانیزم فوق‌درشکل ۱۳-۴ ب نشان داده شده است توزیع لنگر خمشی 
در تیرها نشان می‌د هد که : 


۱ -برای تیر بالابی در نقطه لنگر Star‏ ,0.8691 = × 
(به‌طور دقیق ,2.000024 ( May = 2M,‏ 
۲ برای تیر پایینی در نقطه SJ‏ حداکثر 0.7791 = × 


(به‌طور دقیق (4.0002Mp‏ م4 = Mmax‏ 


خوانند هد رصورت تما یل می‌تواند نتایج را وارسی کند . مفصلها دقیقا" در محلپای صحیح 
خود قرار ندا رند ولی نتایج نشان می‌دهد که مکانیزم » صحیح به‌شمار te lige‏ . ضریب بار فرو 
ریختگی ۱/۷۶ است . ملاحظه می‌شود خطای ضریب بار در حالتی که مفصلیا در وسط دهانه 
فرض شد ه بودند با این مقدار تنها ۲/۳ درصد است . خطا به‌حدی کوچک است که به‌سختی 
می‌توان‌محا سبات بیشتربرای تعیین مکانیزم دقیقتر را تأیید کرد.د رمحا سیات مربوط به ترکیب 
مکانیزمہا صرفه‌جویی دیگری نیز در عملیات بعمل آمد . دوراتهای مفصلی همزمان بامکانیزم 
تیر صورت گرفت و باعت گردید کار داخلی کاهش یابد . تواتایی برای چنین عملیاتی با 
تجربه بەد ست می‌آید . 


fmf‏ جمع‌بندی 


د ر این فصل روش تحلیل حدی برای مکانیزمهای مرکب در مورد سازه‌های قابی شکل + 
برای ضریب با ر فروریختگی فاب می‌یاشد . 


مراحل اصلی در تحلیل عبارتند از : 


)1( تعیین مکانیزمپای اصلی و معادلات کار مربوطه . 

(۲) شروع با مکانیزم اصلی پا کفترین ضریب بارء؛ترکیب مکانیزمپا ضمن حذف بعضی 
مفصلپای خمیری و برگرداندن شکل هندسی اولمه در آن قسمت از سازه (متلا" » برگرداندن 
اعضاء به‌صورت مستقیم و اتصالها به‌صورت قاثم ) و پیداکردن ضریب بار هر مکانپزم مرکب. 

۲ - کمترین ضریب بار حاصله نزدیکترین ضریب بهضریب بار فروریختگی مي‌باشد . 
(با توجه به‌نظریه کرانه بالایی) . با رسم نمودار لنگرخمشی مربوطه مکانپزم کنترل شود , 

۴ -اگر نمودار لنگرخمشی شرایط تعادل , مکانیزم و تسلیم را برآ ورده ساخت »مکانیزم 
مذکور » مکانیزم فرورریختگی واقعی قاب است . و ضریب بار مربوطه مساوی ضریب بار فسرو 
ریختگی می‌باً شد . 

۵ -اگر در محلی از سازه لنگرخمشی بزرگتر از لنگر خمیری مربوطه با شد » مکانیسزم » 
مکانپزم واقعی نخوا هد بود و ضریب بار ۸ بزرکتراز ,۸ است , مقدار ۸ و تمام لنگرهای‌خمشی 
را Le,‏ نسبت کا هش می‌دهیم تا اینکه تمام لنگرهای‌خمشی مساوی یا کمتر از لنگر خمیری 
مربوطه شود . با توجه به‌نظریه کرانه پایینی ضریب بار کاهش یافته ,۸ کمتر از ,۸ می‌باشد . 
بنابراین 

A <A. <۸‏ 
فرض اینکه مفصل خمیری در اعضای تحت بارگسترده در وسط دهانه تشکیل می‌شود به طور 
معمول نسبتا" دقیق است » اگرچه نتیجه حاصله ضریب باری بیشتر از ۸ است . 
بمترین راه برای آ شنا شدن oe IL‏ روش تمرین است .مثالپای موجود این بخش نکات 


متعد دی به‌همراه داشت که بایستی توسط خواننده تمرین گرد د ۰ 


۵-۴ مسایل 


۱۵۴ ضرایب ہار فروریخنگی قابهای اشکال ۱۴-۴ الف تا ۱۴-۴ هرا پیدا کنید .در .هر 
حالت مکانیزم بحرانی را با رسم نمودار لنگر خمشی مربوطه کنترل کنید . 


o‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


90۳ tBOA KN 








BOAKN 


( توجه شود که ستونپا دورانهای متفاوت دارند : زب ) 


شکل ۴ - ۱۴ الف ب 


150۷۳ 150217۷ 2m 


۱ fim 6m 10m 10m 


{50AKN 1BOAKN 3m 


My = ۵۷‏ ( مفصلہای مکانیزم شیهدار دهانه سیت چپ با 
دقت بیشتری مطالعه شوند (د ) 
3AW‏ 


20 





(») 


Py rec ۱۴ = ۴ شکل‎ 


تحلیل حدی yor‏ 


۴سب۲ ضرایب با ر فروربخنگی قاب شکلپای ۵-۴ ۱ الف و ۴- ۱۵ ب را با فرض Syl‏ مفصلپای 
خمیری در وسط د هانه تشکیل شود محاسبه کنید , به‌دلیل وجود بارهای گسترده cad ly Sy‏ 
این ضرایب؛کرانه بالایی می‌باشند » با استفاده از تحلیل حدی محدوده‌ای برای ضریب بار 
فروریختگی پیدا کنید . 


100 kN/m 500A kN 
0) ۱ 


1500 kN m 












200A k N/m nN 
WEST 9 
4m 
10m 
) رالف‎ 
الف‎ [۴ Bo 


: 3hw se 
A 





تمام بارها برحسب واحد طول می‌بائند )+( 


شکل ۴ھ ۱ ب 


طراحی با استفاده از نظر به خمیری 


۵ - ۱ مقدمه 


sa gs‏ ل ف کل بش وی ا شیارا تاه ی ار 
(طول تیرها و ارتفاع ستونبا ) و اندازه مقاطع » ظرفیت سازه مشخص گردید . به عبارت‌دیگر 
در تحلیل « سازه برای مقاومت به‌فروریختگی کنترل شد . غالبا" در حالی که بارگذاری و 
اپعاد هندسی داده شده است مسئله مورد نظر پیدا کردن اندازه مقاطع‌اعضا است به طوری 
کو م و ی فا را یضیب بیان ارم اع ی انا ای 
موضوع مورد بحث طرا حی است.طراحی به‌عبارتی عکس تحلیل است و به‌کمک نظریه خمیری 
می‌تواند انجام شود . قبل از بررسی طراحی خمیری پاسخ بهاین پرسش که " چرا طراحی 
خمیری قابل بررسی و توجه است؟ " apie‏ خواهد بود . چهار دلیل اصلی‌برای پرسش 
فوق وجود دارد . 

۱ - در بریتانیا تمایل برای پذیرش روش طراحی حالت حدی وجود دارد.ایین روش 
تا کنون در آیین نامه (۳110)۵) برای سازه‌های بتنی به‌کار برده شده و در آیین‌نامه20/ظ 
ضوابط طراحی فولادی Draft Specification for Steelwork‏ ( ۶ )(به‌عنوان 
جایگزین آیین نامه ۴۴۹ BS‏ ( ۷ ) نیز ملحوظ شده‌است . در روش طراحی حالت‌حدی 
فلا الت دی ایی Sulla)‏ پو (ghia‏ رای پیا هد د دی اس کا 
خمیری برای حالت حدی نہایی مورد قبول می‌باشد.آیین نامه جاری امریکایی سازه‌های 
فولادی (TA)‏ در سال ۱۹۶٩‏ پذیرفته شد.این آیین نامه پراساس, فلسفه طرا حی تنش‌مجاز 
بوده ولی در عین حال طراحی به‌روش خمیری را نیز مجاز می‌داند . 

۲ -همان‌گونه که تا کنون نشان داده شده است , محاسبات مربوط به نظریه خمیری 
ساد ترا زمحا سبات مربوط به‌نظریه ارتجاعی می‌پا شد . محاسبات ساد هتر به‌نتایج مطمثن ترو 
سریعتر منجر می‌شود . خطای نصب اعضاء در مقدار ہار فروریختگی نیز مو"ثر نیست . 


۱۰۶ روشهای خمبری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


(به‌فسمتهای ۲-۲-۲ مراجعه شود ) 

۳- کاربرد روشهای خمیری قدرت انعطافپذیری قابل توجهی به‌طراح می‌دهد و در 
محا سبات عامل تعهین‌کنند ه اصلی نظر طراح‌است و نه مشخصات مقطع .این موضوع بعدا" 
د راہن بخش و به‌طوروسیعتر د رفصل ۸ د رمحاسبات‌دالهای بتون رمه نشان داده خواهد شد . 

: دو نکته وجود دارد که یابستی در نظر داشت‎ art! 

| - طرحهایی وجود دارد که در آنپا حالت حدی نهایی بحرانی نیست برای مثال » 
در بعضی سازه‌ها محد ودینهای خیز تحت بارهای عملی (وقتی که سازه احتمالا" ارتجاعی 
Gl‏ بجا رار تارمت باتو ر یکی ایک 

۲ - روشہای خمیری امکا ر کک مجاز نمی‌داند . مسایل کمانش ates‏ وجود دارد 

و در هر طرح رضایت بخش بایستی آنہا را مرتفع ساخت . اثر کمانش در فصل بعدی در نظر 


گرفته خوا هد شد . 


۵ - ۲ ضرایب بار 


منظور از طراحی براساس نظریه خمیری طرح سبازه‌ا ی با ضریب بار مشخص در مقابل 
فروریختگی است .نعیین ضریب‌بارمورد استفاد هبه‌خودی‌خود موضوع پیچید ه‌ای‌است که درحال 
حاضر به‌واسطه چاپ استاندارد انگلیسی جد ید برای طرح سازه‌ها ی فولاد ی مورد بحث و 
مجادله است . 

این موضوع خارج از بحث این CES‏ است زیرا به‌نظریه خمیری مربوط نیست ولی 
به‌هرحال » ذکر مقادیر ضرایب بار موجود و پیشنهاد شده بی‌فایده نخوا هد بود . 

استاندا رد انگلیسی‌جاری ۰ ۱۹۶۹: ۴۴۹ BS‏ » بدون اظهار نظر صریح در موردضریب 
بار لازم » روشهای طراحی خمیری را مجاز می‌داند . ۴۴۹ BS‏ به‌طور عمده بر اساس نظریه 
ارتجاعی است و می‌توان نشان داد کهضریب بار برای یک تیر یکد هانه که‌ازضوابط ارتجاعی 
به‌دست می‌آید با توجه به‌شرایط تکیه‌گاهی و نوع بارگذا ری تغییر می‌کند . حداقل‌مقداربرای 
یک تیر book‏ شکل ۱/۷۸۵ cul‏ .استدلال شده است (۸) که این مقدار برای هر سازه‌قابل 
پذیرش است . ۴۴۹ BS‏ می‌گوید که بسیار غیر محتمل است aS‏ بار Slam‏ باد و حداکثر بار 
زنده اعمال شده تواما " به‌وجود آیند » بنابراین ضریب بار را برای چنین ترکیب بارگ‌ذاری 
می‌توان کا هش داد .درنتیجه ضرایب بار برای طراحی به‌روش ۴۴۹ BS‏ که‌عموما " مورد قبول 


قرار گرفته عبارتند از ۰ 
5 بار مرده و بار زنده 


4 بار مرد ه و زنده و باد 


طراحی با استفاده از نظربه خمیری oY‏ 


قسمتی از روش حالت حدی که در پیش نویس استاندارد جدید پیشنپادی 8/20 
پذیرفنه شده است » ضرایب بار را براساس احتمال وجود ترکییات بارهای مختلف‌قرار داده 
است . در نتیجه ضرایب بار فروریختگی مختلف برای بارگذاریپای متعد د مطابق‌جد ول ۵ ۱ 
پیشنهاد شده است . در هر حالت ضریب بار دیگری وجود دارد نا امکان‌تفییرات درمقا ومت 
فولاد در نظر گرفته شود . این عمل با استفاده از یک تنش د مو*ثر مساوی پا ۵۷/۱۰75 
صورت گرفته است که مقادیر جد ول هت را تا ۷/۵ درصد افزایش می‌دهد . با این وجود › 
ضرایب بار پیشنپا دی کمتر از مقادیر آیین نامه ۴۴۹ BS‏ !ست زیرا اطمینان از روش طراحی 
خمیری افزایش یافته است . 

ہین نامه امریکایی سازه‌ها ی فولادی (۳۸) روشی مشابه فوق را پذیرفته است ولسی 
دا رای جزئیات بیشتری نسبت به روش ۴۴۹ دد است . این آیین‌نامه روشهای‌طرا حی‌خمیری 
را مجازدانسته و ضریب بارفروریختگی را برای بار مرد هو زنده ۱/۷ و برای ترکیب این‌بارها 
با بارهای باد یا زلزله برابر ۱/۳ لازم دانسته است . 

درمتالهای متعدد این بخش ضرایب بار به‌طوراختیا ری انتخاب شده تا به بیان اصول 
روشهای خمیری پرداخته شود . در یک یا دو حالت این مقادیر با مقادیر ۴۴۹ BS‏ مشابهتی 











داشنه اند . 
جدول ۵ - ۱ 

ضریب ۲۲ نوع بار یا ترکیب بارها 

۱/۴ بار مرده حداکثر 

۱/۰ 0 حداقل 

1/۲ حداقل یرای با رگذاری متنا وب 

۱/۶ بار زنده ( بدون بار باد ) 

1/۴ بار باد (فقط با وجود بار مرده) 

1/۲ بارهای باد و زنده (در ترکیب بارها ) 
۵ - ۲ طراحی بهروش نظریه خمیری 


تیر نشان داده شده در شکل هب۱ را می‌خواهیم ب‌روش خمیری طراحی کنیم . مشال 
قد ری اید مال است زیرا فقط یک ترکیب بارگذاری در نظر گرفته شد ه (ضمنا" بارها شا مل وزن 


۱۰۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 
تهر نیز می‌باشند ) ولی این مئال نشان دهنده یک راه حل کلی برای طرح خمیری می‌باشد . 


240 kN بارهای فرورختگی ے‎ 
qa 
33 4% 
۱ WMHs S$ 


ضریب بار 
نالوم رو om.‏ ل وور Lum tom | tom‏ 
شکل ۵ - ۱ 









در ایتدا فرض می‌شود که هر دهانه دارای تیری با مقطعی متفا وت است . مرحله اول بررسی 
تمام مکانیزمپای فروریختگی ممکن میب شد که در این مثال عبارتند از مکانیزسهای تیر در 
هر دهانه است .اقتصادی‌ترین طرح وقتیاست که تمام د هانه‌ها bly‏ فروریخته شوند Boel.‏ 
با انتخاب اعضا؛ مناسبی امکان‌پذیر است . در این حالت نمودارلنگرخمشی در موقع فرو — 
ریختگی مطابق شکل ۲-۵ خواهد بود . نمودارهای لنگر خمشی‌واکنش و آزاد برأی‌پیداکردن 
لنگر خمشی واقعی در هر نقطه قابل استفاد ه‌اند . 


AB «ales: حداکتر لنگرخمشیآزاد‎ = SOK? ے‎ ۲۵ ۰۰ kNm 


BC د حداکشر لنگر خمشیآزاد : دهانه‎ Texte ۱۶۰۰ kNm 


cD ے 1۶× ے حداکتر لنگرخهشیآزاد : دهانه‎ ۱۸۱۳ kKNm 


درارتباط بالنگرهای خمشیآ زا دمشکلی‌نخوا هيم دا شت‌ولی درمورد لنگرهای‌خمشی واکنش, 
دالت بیشتری لازم است ۰ لنگرهای‌خمشی واکنش درتکیه‌گاههای 8و 6 راکه درآنجا مفصل 
خمیری ایجاد شده در نظر بگیرید . مقادیر لنگرهای‌خمشی‌در نقاط 8و C‏ به ترتیب با و۸4 
Mey‏ نشان داده‌شده‌است . لنگرها مساوی‌کمترین لنگرخمیری اعضای مجاور  Cy‏ می‌با شند. 
bt‏ ار تین ا غیری ای فده ای مس 






تمودار لنگر خمشی راکنش ۴ “سے ۶ Me‏ = 
ee” 3 »‏ ےا 
مقصلهای خمیری در کم 


فروریخ یختگی 


200kNm ۲ 


My 


طراحی با استفاده از نظریه خمیری ۱ ۱9۹ 


My = Mo 2 My, کمترین مقدار‎ 
Mc = M33 M2 کمترین مقدار‎ 


می‌توان بن بست فوق را ہا در نظر گرفتن مفروضاتی در مورد هریک از دهانه‌هاازبین برد. 
دهانه My > ۰ AB‏ فرض می‌شود . شکل ۵ - ۳نمودار لنگر خمشی‌مربوطهرا نشان 
می د هد . پا توجه به‌اندازه‌ها ی نمودار 
2M, = 2500 KN m‏ 


M, = 1250 kN m seg 





دهانه BC‏ ۰ با فرض ¥> My‏ , ,۸> 22 .با نوجه بماندازه‌ها ی نمودار لنگر خمشی 
در شکل ۵ - ۴. 
2M, = 1600 kN m‏ 

M, = 800 kN m 


)۲ - ۵( 





دهانه 00 ۰ 2 > 3 فرض می‌شود.باتوجه به‌تشابه‌متلشها درنمودار لنگرخمشی‌که درشکل 
۵ - ۵ نشان داده شده است : 


2 Mg +My = 1813 
3 )۳ - ۵( 


M, = 1088 kN m 


۱۱۰ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 





محاسبات برای روش لنگر خمشی واکنش و آزاد قابل استفاده است . فرضیات برای سادگی 
شا ره فا وه ES SENS‏ سول 
باقی می‌ماند . البته. سه فرض فوق با یکدیگر سازگار نیستند . مثلا" در دهانه pols AB‏ 
و > ۸6۱ ۰ در صورتی که در دهانه 86 >My‏ ,۸ است . نتایج محاسیات اکنون برای 
کنترل فرضیات Bay‏ برده شده قابل وارسی است . 


Mı (= 800 KN m) <M, (= 1250 kN m) 
<M; (= 1088 KN m) 


بنابراین فرض مربوط دهانه BC‏ صحیح بود ه اما پرای دهانه‌های AB‏ و CD‏ صحیسح نبنود ه 
است . says‏ حاصله KN m‏ 800 = ,۸ است ولی محاسبات برای دهانه‌های AB‏ و CD‏ بایستی 
باتوجه به ص ×) 800 = My = Mc‏ تکرار شود . 


AB دهانه‎ 





8 
لا‎ +M, = 2500 


3 
3 M1 = 2100 


M, = 1400 kN m )۴ -۵( 


طراحی با استفاده از نظریه خمیری ۱۱۱ 


CD دهانه‎ 







“ae 


NSS 





2 
5 x 800 +My = 3 


M, = 1280 kN m )۵ -۵( 


توجه شود که محاسبات جد ید مقادیر بزرگتری را برای My‏ و .و۸ بهد ست می‌د هد . 

bes‏ یک لنگر asl‏ اعا رہ کافی کوچگتری در و مورد اساد قرار گرفته است.. ایسن 
وضعیت همیشگی بوده و بسیار اطمینان بخش است زیرا بدان معنی است که چنانچه حدس 
اولیه درست atl‏ امکان ندارد نتیجه معکوس حاصل شود . بنایراین فقط‌یک بار تکرار 
محاسبات لازم است ,به‌کمک نظریه خمیری لنگرهای خمیری لازم در هر دهانه بسه دست 
آمده است.با Bay‏ رگیری از فولاد نرمه (تنش تسلیم 250۷/2 ) و ننایج حاصله‌واستفاده 
از aa bs‏ مشخصات مقاطم cogs‏ مقاطع مربوطه به‌دست می‌آید . 





alas Mp ) (لازم‎ 5 (p59) و مقطع‎ (Sete) ارتفاع‎ 

(kN m) (cm3) انتخابی‎ (cm?) (mm) 
AB foo و مق‎ IPB ۵۵۰ وق‎ ۵۵ ۰ 
BC Ago TY oo IPB foo ۳۳۳۰ fo o 
CD ۱۳۸۰ نت‎ IPB ۵۵۰ ۵۶ o00 Ode 


yal 55‏ مرحده طراح می‌تواند مطابق فیل خود يا استفاده از نتا یج مقدماتسی حاصله 
به‌طرحهای مختلفی د ست پیدا کند . اہن طرحهای ممکن عبارتند از : 


طرح اول : 

با استفاده از مقاطع مختلف در دهانه‌ها و پذیرش مقاطعی مطابق جد ول فوق .نتیجه 
طرح و نمودار لنگر مربوطه در موقع فروریختگی در شکل pig‏ نشان داده شده است . طرحاز 
نظر فنی رضایت بخش است ولی از نظر اجرایی بدون اشکال نخواهد بود . 


11۱۲ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


در نقا ط C 5B‏ لازم است اعضایی که دا رای ابعاد متفاوت هستند به‌یکدیگر متصل شدنسد › 
در اہن صورت مفصل خمیری در عضو ضعیفتر تشکیل می‌شود . این اتصالات علاوه بر دیگر 
اتصا لات لازم می‌با شند چرا که بعیداست تیری به‌طول ه ۲ متر به‌صورت یکیا رچه موجودباشد . 


طرح دوم ۰ 

یرای Gio‏ اتصالات در 8 و ) یک عضو با مقطع ثابت بایستی به‌صورت یکسره استفاد ه‌شود. 
این بدان معنی است که /۸ = ۸/2 = My‏ . در این‌حالت نیازی به‌محاسبات مجدد نیست 
زیرا نتایج اولیه یعنی معادلات ۱۵ تا ۲-۵ موجود است . بنابراین بزرگترین مقدار لنگر 
خمیری KN m)‏ 1250 = ,۸) بایسنی مورد استفاده قرار گیرد . به‌مرحال ۸8۰ قبل از دیگر 
دهانه‌ها فرو خوا هد ریخت زیرا لنگر خمیری موجود آنپا از مقدار لازم محاسبه شده بزرگتر 
در نظر گرفته شده است . در این طرح در اعضای 80 و CD‏ مصالح به‌صورت غير اقتصادی 


مصرف شده است . 





tor 
در تمام دهانه‌ها . با درنظر گرفتن‎ ) =B00KNm) استفاده از ضعیفترین عضو ممکن‎ 
لنگرها ی خمشی اصلاح شد ه نمودا ر لنگر خمشی فروریختگی را مطابق شکل ۷-۵ می‌توان‌رسم‎ 
و 05 مقطع اصلی موجود دارای‎ AB نمود . پجز دو قسمت نسبتا" کوتاه در ميانه دهانه‌های‎ 
لنگر خمیری کافی می‌باشد . در قسمتپای کوتاه» لنگر .خمیری را پا اضافه کردن دو ورق‎ 
به بالهای مقطع اصلی می‌توان افزایش داد (به‌مسأله ۱-۲مراجعه شود) .طول ورقها از نمودار‎ 


طراحی با استفاده از نظریه خمیری 11۳ 


لنگر خمشی به‌دست آمد ه است . 





So (us 
\ 
| ۱ plates 
۷ - شکل ھ۵‎ 


جزئیات ورق » دهانه AB‏ 


YM 





WML 


شکل ۵ - ۸ 


ص 1 1700 = حداکثر لنگر خمش 
ص kN‏ 800 = مقطع اصلی 
Mp = 900 kN m‏ ورقما 

lag Mp = btDoy 


6 
= 20010" 9000 mm 


bt = وم‎ x 250 


۱۱۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 





800 


x _ 800 
10-—x 0 


1700x = 8000 — 800x 


8000 
=-— = 3? 
x 25 3.2m 


2x)‏ - 2)10 = طول ورقها 
)6.4 - 2(10 = 
0 7.2 = 


CD ورق . دهانه‎ he p> 





1280 kN m 
800 kN m 
480 kN m 


= 4800mm? 


با توجه به‌تشابه Lele‏ در شکل ۱۰-۵ داریم : 


حداکثر لنگر خمشی 
مقطع اصلى 
Mp‏ ورقہا 


x ۴‏ 480 مشق 
x 250‏ 400 


_ x _ 800 
8—x 1280 


1280x = 6400 - 800x 


طراحی با استفاده از نظریه خمیری ۱۱۵ 





x= ogg 08m 
Vos 800 
16 1280 
800 x 16 
y= 1280 =10.0m 


2x) + (16 —y)‏ — 8) = طول ورقہا 
x 3.08 - 10‏ 2 - 24 = 


= 7.84 m 


شکل ۵ - ۱۱ جزئیهات طرح را نشان می‌د هد . 





در مثال فوق با کمی محا سبات اضافی می‌توانستیم به‌سه طرح مختلف دست یابیم .درطراحی 
به‌روش ارتجاعی معمولا" لازم است فرضیاتی‌درمورد اندازه‌های‌مقطع (معمولا" لنگرد وم سطح ) 
برای شروع محاسبات در نظر گرفته شود , و تنها در پایان کار می‌توان. صحت فرضیات را 
کنترل کرد .د رحالیکه درروشهای خمیری فرضهای !ولیه بسیار سریع کنترل و تصحیح‌می شود . 
در روشهای خمیری روند محا سبات طراحی ورقہا تحت کنترل طراح است . ورقہا اثر قابسل 
توجهی در مشخصات ارتجاعی اعضاء دارند که محاسبه YT‏ خسته کننده است . شکل ۱۲-۵ 
نمودارهای لنگر خمشیارتجاعی را برای سه طرح فوق تحت بار عملی نشان می‌د هد .سه‌طرح 
رضایت بخش هستند Le‏ که هیچ یک از لنگرهای‌خمشی آنقدرزیاد نیست نا مقاطع جاری‌شوند. 
اک یات در موز tess‏ یکی از Selig Wie‏ کد سی گام از بغر کدی فاا دا ین 
انتخاب به‌عوامل دیگر بستگی دارد . طرح اول را به‌دلیل shel‏ مشکل می‌توان رد کرد.در 
انتخاب بین د وطرح دیکر مسایل اقتصا دی تعیین کننده خواهد بود .۲یا هزینه اتصال LS yg‏ 
به‌تیر (احتمالا" با جوش) از هزینه اضافی لازم در طرح عضو ساده و بدون ورق » بیشترا ست 
یا کمتر؟ 





۱۱۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 





776 B47 


818 





581 


787 





(ج ) سومین طراحی ۽ استفاده از صفحات تقويتی 


شکل ن - ۱۲ 


روش ذکر شده در این مثال براساس روش نمودار لنگر خمشی واکنش و آزاد بودکهالبته 
برای ples‏ تیرها مناسب می‌باشد .یایستی تا کید شود که در روش فوق فقط‌اندازه‌های اعضاء 
ورقہا به‌دست می‌آید . جزفیات دیگری نیز مثل سخت کننده‌های جان در تکیه‌گاهپا و زیر 
بارها وجود دارد که لازم است در نظر گرفته شوند . ولی پرداختن به‌آنپ! خارج از بصث 


۵- ۴ طرح بهینه 


۱-۴-۵ عوامل مو ثر در طراحی 

مثال قبل نشان دادکه چگونه با استفادهاز روشهای خمیری یک get‏ یکسره طرح‌می‌شود. 
قبل از پرداختن به‌سازه‌های قابی منطقی است که مشخص شود سعی طراح در به‌دست آوردن 
چپیست . 

روشن است‌که Gar‏ طراح محاسبه سازه‌ای با یک ضریب‌بار فروریختگی مفروض می‌با شد 


طراحی با استفاده از نظریه خمیری 11¥ 


همان‌گونه که شکل ۱۳-۵ نشان مید هد اگر ضریب بار فروریختگی ساز نهایی بزرکترازمقدار 
لازم ash‏ » سازه‌د ست بالا و درنتیجه‌غیراقتصادی طرح شده , اگر ضریب بار فرو ریختگی 
کوچکتر از مقدار لازم باشد سازه دست پایین طرح شده در تتیجه نا مطمتن است.طراح ضمن 
تا مین حداقل مقاومت لازم باید طرح مناسب و درست اراثه نماید . 


لازم ۸ 
سازه مطمتن ولی سازه 
غیر اقتصادی E‏ 
ae‏ 
JS‏ ۵ - ۱۳ 


۰ طراح باید 7 9 ا‎ wie. . واگذار می‌شود‎ cba ol, 
. برای انجام چنین امری عوامل دیگری بجز مقاومت بایستی مورد بررسی قرار گیرند‎ 
: مپمترین عوامل عبارتند از‎ 


۱ - حداقل مجموع وزن مصالح 

۲ در دسترس بودن مقاطع فولاد ساختمانی 

۳- متاسب بودن اجرا -بایستی توجه کرد که استفاده از ماشین » بریدن و جوشکاری 
هیچ کدام با صرفه نیستند . 

۴ - محد ود یت خیز . 


۵ - حداقل مجموع هزینه . 


در طرح بهینه تمام عوامل فوق طوری متعادل شداند که سازه نهایی دارای حداقل 
مجموع هزینه باشد . اکنون با محد ویتپای مشخصی طراحی بپینه از جنبه محاسیات ریاضی 
ممکن می‌باشد (بخصوص بهیاری کامپیوتر ) . جزئیات کامل خارج از بحث این کتاب است .اما 
می‌توان روش را به‌سادگی شرح داد .درقسمت عمده با قیماند این بخش "طرح ee‏ 
یعنی طرحی که بند (۱) را برآورده می‌سازد » بررسی می‌شود . ولی در پایان نشان داد ه 
خواهد شد که چگونه می‌توان سایر عوامل را در نظر گرفت . در طراحی حداقل وزنی با 
محاسیات دستی لازم است از نمودا رهای تقابلی که محورهای مختصات آن برحسب‌لنگرهای 
خميري مجپول می‌با شد , استفاده شود . این موضوع استفاده از روش را به‌سازه‌های Lge‏ با 


۱۱۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


د ومقطع مختلف محد ود می‌سازد . همان طور که ملاحظه خواهد شد با استفاده از کامپیوتر 


محد ودیتی در تعداد مجهولات اعضاء وجود نخواهد داشت . 


۲-۴-۵ توابع وزن 

مطابق شکل ۱۴-۵ وزن واحد طول برحسب‌اساس‌خمیری (My /ay)‏ برای تمام مقاطع 
تیر و ستون یونیورسالآمحاسبه و روی صفحه مختصات برده شده است . جزئیات مقاطع‌از 
کتابچه سازه فولادی استخراج شد ماست (۲) . همچنین روی‌شکل‌منحنیهایی کمهبپترین 
نحو پر نقاط فوق مرور کرد ه به‌طور جداکانه برای تیرها و ستونها رسم شده است,در ably‏ اگر 
alae‏ تام شکن این کر اجام کو یرای فک نی کید اا نای عر میت 


ca )۶ - ۵( 


5000 





200 a00 
۱۴ - ۵ JS 


600 gym 


طراحی با استفاده از نظریه خمیری ۱۱۹ 


kg/m aS‏ و طول وا حد / وزن kN m dg‏ و لنگر پلاستیک = My‏ و .) و ۲ مقادیر ثاپت 
هستند . 

برای مقاطع با مصالح هم جنس : 0 ثایت ete!‏ بنابراین داریم 

kM,” )۷ - ۵(‏ = و 

که "(,۰/)0 = ۾ می‌باشد .محاسبات دستی برای یک چنین رابطهای مشکل به‌نظر می‌رسد . 
در بیشتر طرحہا انتخاب اعضایی با اختلاف زیاد در اندازه ab lite‏ معمول نیست و احتمال 
می‌رود که اکثرا" مقدار لنگر خمیری در محد ود ه Mp‏ تا م2 قرار گیرد . دار این محل ود ۵ 
dole‏ ۵ - ۷را می‌توان با معادله خطی زیر جایگزین نمود . 


B= ۱۸ ۵ )۸ - ۵( 


که بسیار قابل‌استفاده تر است . در جدول ۲-۵ مقادیر ky ky‏ برای‌محد وده‌ها ی‌مختلف 


5 مربوط بهمقا طع تیر محا سبه شد ه | ست . 








جدول ۵ - ۲ 
سار فولادها ۷/۳۳2( 250 = ره فولاد نرمه حدود -ک 
)kNm( ky ky ۹‏ حدود م۸6 (em?)‏ 
38.6/oy 15.2‏ 0.154 500 — 0 2000 - 0 
/oy 30.7‏ 28.1 0.112 750 — 250 3000 -- 1000 
48.0 ب21.6/0 6 500-1500 0 - 2000 
17.0/ay 73.1‏ 0.068 2500 - 1250 000 10 — 5000 


در شکل ۱۴۵ خط مربوط به‌محدوده 5 بین ۵۰۰۰۰۳ و cm?‏ 0 نشان داده شده 
است . حداکثر اختلاف فقط ۱/۴ درصد و موقعی است که 5 برابر ۵۰۰002 a th‏ . شکل 
۱۴۵ نشان مید هد که در واقع این خط به‌خوبی‌نسبت oe‏ ۾ و S(@Mploy)‏ را در محد ود ه 
بین ۳۰۰۰0۵ و ۱۷۵۰۰۰۵۳3 بیان می‌کند . 

رابطه بین وزن واحد طول و لنگر خمیری (معادله عمومی (ARO‏ برای محاسبه وزن کل 
سازه » 6 »برحسب لنگرخمیری هرعضو قا یل استقادهاست .این رابطه را "تا بع وزن‌سازه" گویند. 


۱۳۰ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


G = 2۱+ k2) 0 
1= طول عضو‎ 


در معادله هه ۰۱ قسمت اول طرف سمت راست Lk MpL‏ قابل تغییر است زیرا مقدار 
اون بستگی به Mp‏ دارد ؛ قسمت دوم ثابت است . منظور از طرح حداقل وزن حتیالامکان 
کوچک ساختن قسمت متفیر می‌با شد . 


۴-۵ - ۲ طرح حداقل وزن تیر سراسری 


یک تیر سراسری د و دهانه ساده‌ترین مثالی است که برای تشریح طرح‌حداقل وزن‌مورد 
استفاده قرارمی‌گیرد .شکل هن تیر را نشان می‌دهد مرحله اول در نظر گرفتن مکانیزمهای 
فروریختگی ممکن است . از آنجا که مقادیر نسبی لنگرها مشخص نیست در این مکانیزمپا 
بایستی دو حالت ممکن My <M‏ و My > Mz‏ مورد نظر قرار گیرند . 


1002۰۳۲ 2002 kN 











۱۵ - ۵ شکل‎ 
کارداخلی کار داخلی کار خارجی مکانیزم‎ 
M, > Mı >M; 
i, of Mt a b 
و ب‎ 00 x 58 M0 + مر + هی م2‎ 
" = 8 5 5 
۱۵ = 6 = MM, (1+ Jo = M, ( + +M, x8 
ops = 13 8 5 
ب‎ 39 5 8 = (Sm, +2) 
BM, or ty cC d 
Migs 200۸ x Sa Ma + 0: 2 


۱ a با‎ ® = 1000Aa = ) + 3۸ 








طراحی با استفاده از نظریه خمیری ۱۳۱ 


جد ول فوق به‌طور جداکانه در هر دهانه برای مکانیزمهای تیره‌کار داخلی و خارجی را 
نشان می‌د هد . چپار pow Be‏ ممکن وجود دارد € ists‏ فقط یکی از آنہا بحرانیا ست.ازآنجا 
که در تمام مکانیزمهای ممکن»تیرپایستی ایمن باشد معا دله‌کار برای هر مکانیزم بایستی‌به‌شکل 


. زیر نوشته شود‎ 
2 M0 > 8 a 
(Sm + ر34‎ \@ > 50006 b 
ac aes (43-4) 
(M, + 3M,)a> 1000 € 
4Ma > (۵ d 


نتیجه می‌شود که مقاومت داخلی (توسط کار داخلی) مساوی یا بزرگتر از اثر بارهای اعمال 
شده است » و ضوابط ایمنی را برآ ورده می‌سازد . در مکانیزم بحرانی (نامشخص) تساوی در 
معادله کار باید طوری برقرار شود که ضریب بار اعمال شده بر سازه درست برابر با 
مقدار لازم باشد . مقدار دورانهای مجازی در هر حالت قابل حذف است . معادلات ۱۱-۵ 
را می‌توان روی یک نمودار تقابلی با محورهای ۸۱ و My‏ رسم‌کرد .این تمودار د رشکل ۱۶-۵ 
نشان داده ons‏ است که در آن ضریب بار لازم fo‏ ۲فرض شد ه است . 


ae in} 4 
4 
7000 kS 
7 
7 
1200 7 








(KN mi‏ ولا 


۱۶ - ۵ SK 


درمقایسه با فصل ۳ یک منطقه مجاز (PR)‏ که معادلات ۱۱۵ را برآورده می‌سازد پایستی 
مطایق شکل ھ۶ ۱ نشان داده‌شود . این نمودار نشان می‌دهد که ظ ء مکانیزم سمت چپ 


1۳ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


دهانه Mb‏ > ,۸ هرگز بحرانی نیست زیرا خارج از منطقه مجاز است‌تلاقی ۵ و » یعنی 
نقطه ۷ ترکیب ,۸ و Ma‏ را در صورتی‌که My <M,‏ و هردو دهانه تواما فسرو ريخته 
خواهد شد مشخص می‌نماید .در این حالت بین دورانپای خمیری هرد هان رابطه‌ای 
وجود ندارد . به‌همین دلیل از دو علامت مختلف در جدول اصلی استفاده شده‌است. محل 
تلاقی 9 و 4 می‌باید . فروریختگی دهانه‌ها را در حالت "ble 4, >My‏ نشان دهد .در 
این‌حالت چنینامری ممکن‌نیست زیرا محل‌تلاقی »نقطه Z‏ »نشان مید هد که 1 > ,۰۸0 

با استفاده از معادله ٠٥۵‏ تابع وزن برای هر تیر عبارت است از . 


G = k,(8M, + 10M,) + 18k, )۱۳ -۵(‏ 
یرای اهداف طراحی ایتدا bas‏ در نظر گرفتن قسمت متفیر معادله هب۱۲ لازم است . 
(8M, + 10M) )۱۳ —4)‏ 2 6 


و در آخر مقدار و۸6 ۱۸ اضافه می‌گردد . 
معادله م۱۳ معادله خطوط موازی مستقیم در نمودار تقابلی می‌با شد . 
با فرض مقداری برای 6 یک خط رسم می‌شود و سپس دونقطه روی‌خط به‌دست میآ ید .با فرض 
4000K,‏ = 6 وقتی که 
Mı =0 M, = 400 kN m‏ 
M =0 2-500‏ 
باشد خطی بهد ست میآ ید . این خط که د رشکل ۱۶-۵ نشان داد ه شده »خارج ازمنطقه مجاز 
PR‏ قرارمی‌گیرد GST.‏ به‌اندازه‌مناسب افزایش یابد خط مذکور با مرز منطقه مجاز مماس 
می‌گردد .این کمترین مقدار 6 است که از مقادیر ,/۸ و My‏ به‌دست می‌آید وبا منطقه مجاز 
مما س می‌شود .این خط را "خط حداقل‌وزن " نامند .مقادیر ,۸۸ و My‏ درتلاقی خط حداقل 
وزن و مرز منطقه مجاز PR‏ یعنی نقطه ۷ مقادیر مربوط به مقاطع اعضاء می‌باشند . رح 
حداقل وزن برای تیر عبارت است از : 
M, = 230.8 kN m‏ 
M, = 589.7 kN m‏ 
G' min =k, (8 x 230.8 + 10 x 589.7) = 7743k,‏ 
بنابراین حداقل وزن واقعی عبارت است از : 
Gmin = 7743k, + 18k,‏ 


طراحی با استفاده از نظریه خمیری ۱۳۳ 


و معلوم می‌کند که طرح حداقل وزن»فروریختگی هردو دهانه را به‌دنبال خواهد داشت.این 
موضوع به‌وسیله نمودار لنگر خمشی فروریختگی که در شکل م۱۷ الف نشان داده شده قابل 
تشخیص !ست .برای دستیابی به‌طرح حداقل وزن لازم‌است که در دهانه‌ها از مقاطع مختلف 
استفاده شود » که alt‏ عملی نباشد . با استفاده از نمودار تقابلی می‌توان تعداد زیادی 
Le Lac‏ مقطع ساد ه و یا با صفحات تقویتی طراحی نمود.کمترین مقدار ممکن برای My‏ برابر 
KN m‏ 500 است که از خط ل تعیین می‌شود . اگر از این مقطع در سرتاسر تیر استفاده شود > 
نمودار لنگرخمشی فروریختگی مطابق شکل ۷۵ ۱ب خوا هد بود . این نمودار نشان مید هد که 
مقطع برای هر دو دهانه مناسب است و بنابراین مقطع ساد مهای طراحی می‌شود . کوچکترین 
مقدار ,)۸ برابر KN m‏ 230.8 است‌که ازخط se, a‏ ست‌می‌آید .نمودار لنگرخمشی‌فرو ریختگی 
(شکل ۱۷-۵ج )نشان مید هد که ورقپای با لنگر خمیری KN m‏ 538.4 براید هانه‌سمت‌راست 




























لازم می‌باشد . 
589.7 
ڳ 230.8 
بفصلهای WS 5 ۱ e‏ 2 
خمیرعه 4“ 3 7308 
589.7 
(الف ( تمودار لتگر خمشی در فروریختگی : طرح حداقل وزن 
500 500 
DN a‏ 
500 
 )‏ ( نمودار لنگر خمشی در فروریخنگی :+ طرح تک عضون 
230.8 230.8 
SSDS Sn" SASSO IS N‏ 
افزایش مقاومت ناشی 230.8 
از صفحات 


769.2 My = 538.4 kN m 
طرے بااستفاده از صفحات تقويتي‎ ٠ (ج ) تمودار لنگر خمشی در فروریختگی‎ 


شکل 6 - ۱۷ 


۵-۴-۴-۵ طرح حداقل وزن shy‏ قاب پرتال 


طرح حداقل وزن‌برای قابپا مناسبتر یرااتصال عمودبرهم be)‏ درقابپای شییدار 


vy‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


تقریبا " عمود برهم ) قطعات با مقاطم متفاوت نسبنا معمول و مناسب است .جریان‌کارمشابه 
تیر سراسری است . طراحی قاب پرتال شکل ۱۸-۵ نشان مید هد که چگونه وقتی چندحالت 
بارگذاری وجود دارد روش مذ‌کور قابل استفاده است . 


12502 kN 1000A kN 1000) kN 





TIOOXEN 





2m 4m 2m 


A= 175‏ د ومين حالت ۹ اولین حالت پارگذاری 
بارگذاری شکل ۵ - ۱۸ 





س 
کارداخلی کارداخلی کار خارچی pine’ Be‏ 
<M M,>M,‏ ۸ 
b‏ چ حالت اول پارگذ اری 
x 1.4 x 36 ۸۷,۵ + ۸۷۱۵ +9) + MQ 2) + 9)‏ 1250 
1 3 = 
مرک - )58+ )+ (M,‏ = توت 
=m, + ۷:‏ 2 0 2 و5 
3 
9« 





¢ d 
و‎ 1100 x 1.4 x 3a 4۸ 2 2(M |, + (۰ 
= 46202 
e f 
8 16 
e (5250 + 46208 رو + روک‎ 38 e0 + 2 (My +۸۷۵ 


= 98708 








0۶ ۵ + 4,۵ - ۵ — 8 8 
18 8 
= (2m, +58, (۵ = (2m, مد‎ 
حالت دوم بارگذا‎ & b 
aA 2 x 1000 x 1.75 x 28 2(M, + M2N 4 


۳ ۱۳ 
متقارن 





طراحی با استفاده از نظریه Sayed‏ ۱۵ 


بد ون بار انقفی 3 بنابراین بدون تفییر مکان جانبی 


1 
1000 x 1.75 x (23 + 27) M1 (38 + 7) + ۸۵0 + 7) M, x 20 + M,(2f + 2y) 
۱ - 3500[1 ++ 5 (12m +i, | = ۲ 
a 3 8 3 1 3 2 = (2m +3 8 
= 46678 


توجه شود که مکانیزم مرکب بدون هر نیروی جانبی می‌تواند به‌وجود آید . مفصل دوم در 
تیر بایستی برداشته شود زیرا تقارن بهم خورده است . نامعادلات حاصله از جدول به‌شرح 
زیر می‌با شند : 


8 
=m, + ولا‎ > 5250 a 


6 
=; Ma > 5250 


4M, > 4620 c 
2M, + 2M, < 4620 ۵ 


)4— ۱۴) حالت اول بارگذا ری 


18 8 
> + ZM > 9870 e 


16 
2M, += M, > 9870 f 


2M, + 2M, = 7000 Z 
4M, > 7000 


10 
3 


> 


(۵ - ۱۵) حالت دوم بارگذاری ۲ 
j‏ 4667 > و۸0 + Mi‏ 


8 
Mı + 7M» > 4667 k 


نمودار تقابلی حاصله از معادلات ۱۴-4۵ و م۱ در شکل ھ٩‏ نشان داده شد ه است. 
منطقه مجاز PR‏ در مجموعه نا معا دلات مربوط به هردو حالت بارگذاری صد ق می‌کند ۰ 


۱۳۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


At, 
۱۲۲ iiy 


۱۷۱ 
{ 


PA 









جواب حداقل وزن 
Ties 7‏ 





My (kN ۳۱ 


ave‏ وزن برای قاب عبارت است از 

G =k, (6M, + 8M,) + 14k, )۱۶ - ۵(‏ 
با فرض مقاطع یکسان برای تیر و ستونها . قسمت متفیر تابم وزن به‌صورت زیر است 
G' =k, (6M, + 8M) (1¥ -۵(‏ 


که می‌توان برای تعیین حداقل وزن روی نمودار تقابلی رسم کرد . 


۸۶, = 1898 kN m 

M, = 1898 kN m 

G' min = 6,66 x 1898 + 8 x 1898) = 26572, 
Gmin = 265726, + 13k, 


توجه شود که تعیین حداقل وزن بدون‌اطلاع ازمقادیر ثابت Kr‏ و 22 تابع وزن ممکن‌می‌باشد. 
اگر وزن‌واقعی مصالح لازم‌گردد مقادیر hy‏ و K2‏ برای‌محدوده لنگرهای خمیری‌که Mi‏ 79 
در داغل HAT‏ قرار می‌گیرد قابل محاسبه است . 

این مقادیر در جد ول ۲-۵ برای مقا طم تیر یونیورسال داده شده است 


در نتیجه » نکته قابل توجه این که در دو متال فوق جواب منحصر بفردی بهدستآمد 


طراحی با اسنفاده از نظربه خمیری ۱۳۷ 


زیرا خط حداقل وزن ننہا با یک نقطه از مرز منطقه مجاز ۳ تماس داشت . بدیپسی است 
در بعضی حالات be‏ حداقل وزن بر مرز منطفه مجاز منطبق شده و دیگر جواب منحصریفرد 
نخواهد بود . هر جفت از لنگرهای خمیری که در فصل مشترک فوق قرار گیرند قابل قبولند 
و وزن مصالح به‌دست آمده یکسان است , 


۴۰-۵ - ۵ طرح حداقل وزن به‌کمک کامپیوتر 


قظوزار ان عداقل وان یک WEE‏ ورن سا ردان کف baying‏ ماد ت 
حاصله ازمکانیزمپا ی ممکن به‌دست می‌آید .تابع وزن و نامعادلات‌مربوطه‌در لنگرهای‌خمیری 
مجپول . Sam‏ خطی هستند و بنابراین حل مستله مربوطه به‌صورت خطی انجام می‌گیرد . 
روشهای زیادی برای حل Pi‏ وجود دارد و شاید مفیدترین آنمها روش " سیمیلکسر! "است 

روش سیمپلکس برای استفاد ه در کا مپیوتر مناسب است و می‌توان تعداد زیادی از 

Ghd‏ غبیری ا وم را هرآ Sang‏ برد برنانه‌های ایو ری آنا ندا روی وجووها رد 
که به‌صورت کا مل جوابگوی مسا له است (۱۲ و ۱۱)»ثابت شدهاست که در موقع‌استفاده از 
کا مپیوتر عوامل دیگرطراحی را نیزمی‌توان دخالت داد .نقطه شروع استفاد ماز رابطه واقعی 
بین ۽ وو یعنی ۳9 ۷-۵ در مورد تأبع وزن است . در این حالت تامع حاصله غهرخطی 
است بنابراین حل مساله با استفاده از " برنامه غیرخطی " بایستی انجام شود . (۱۰) در 
اینجا لازم است مقاطع pe‏ استاندارد (نوردنشده )نیز در نظر گرفته شوند و معادله ۷-۵متتاسب 
با چنین مقاطعی به‌دستآ ورده شود . پس تابع وزن غیرخطی و غر پیوسته می‌شود (۱۳) . 

مشکل اصلی در مورد قابهای پیچیده تعیین مکانیزسهای ممکن است . و فقط‌اگر تمامی 
شرو کی ضیین bate‏ میات اکال cas Qo‏ که فورظ gle‏ را دی غود 
بنابراین حل مساله وقت زیادی از کامپیوتر را مصرف‌می‌کند .برای کا هش این شروط روشپای 
متعد دی مورد استفاده قرار گرفته است . 


۵ - ۵ جمم‌بند ی 

در این فصل طرح سازه‌ها به‌روش خمیری بیان شد . در تیرهای یکسره با یک آزمون 
می‌شود . در قابپا , هدف از طراحی به‌دست آوردن طرح بپینه است پا به‌عبارت سادهتر 
طرحی که استفاد ه از حداقل وزن مصالح را شامل گردد تا ضریب بار لازم برای فروریختگی را 





\— Simplex 


روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


تا مین نماید .برای طرح سازه‌های پیچید هتر با تعداد زیادی از اعضاء با مقاطع متفاوت از 
کا مپیوتر استفا ده‌می‌شود .همچنین درمواردی خاص مانند نبودن مقاطع استانداردبپره‌گیری 
۶-۵ مسایل 


۱-۶-۵ برای تیر یکسره شکل Yor‏ لنگرهای خمیری را برای حالات زیر تعیین کنید. (الف) 
طرحی پراساس د هانه بحرانی و (ب ) طرح با ورق .بارها ی نشان‌داد ate‏ مبارها ی فروریختگی 





شکل نھ - ۰ ۲ 


۲-۶-۵ تیر یکسره شکل ۲۱-۵ با ضریب با رفروریختگی برابر۲ طرح شده است طرح‌های ممکن 
را با توجه به درنظر گرفتن موارد زیر انجام دهید (الف ) سادگی اجرا (ب ) وزن مصرفی 
ضمنا کدامیک از طرحها بهتر است؟ 

وزن واحد طول مقطع تیر م16 است که My‏ لنگر خمیری مقطع است . وزن واحد طول 
وا a‏ قراس که ۸ لگر aah‏ ریا اسه در اکا ار hay‏ انا بای 
به‌فاصله ۰/۱ آن طرف محلی که دیگر برای مقا ومت خمشی لازم نیست ادامه داده شوند, 





شکل ۵ - ۲۱ 


۲-۶-۵ فرض کنید در ستونپا از مقاطع مشایپی استفاده شده است . قاب پرتال شکل ۲۲-۵ 
را برای حداقل وزن طراحی‌کنید . فرض کنیدکه وزن واحدطول  g=kyMy thy‏ می‌باشد 


طراحی با استفاده از نظریه خمیری ۱۳۹ 





۲۲ - ن‎ JS 


۴-۶4۵ قاب شیبدار شکل ه-۲۳ را برای حداقل وزن طراحی کنید . فرض کنیید . 
0.75M, + 0‏ = جع برای ستونها 


5 + ,20.484 £۸ برای شهبپا 





شکل ۵ - ۲۳ 


۶ھ در شکل ۲۴۵ فرض کنید ستونها از مقظع یکسانی بوده و تیرهای شییدار از مقطع 
دیگر می‌با شند . حداقل وزن فولاد لازم را اگر وزن واحد طول برابر 
g=0.4M, + kg/m‏ 


باشد تعیین کنید . ۸ TEN Memo‏ است . 
دو حالت بارگذاری بهقاب اعمال می‌گردد . 


(الف )یک نیروی‌با دافقی KN‏ ۵۰ دربالاي هر ستون » و یک ہار قائمبرابر با لا 200 
در وسط دهانه ؛ ضریب بار لازم ۱/۵است . 
(ب ) فقط چند بار قائم (مطابق شکل ) با ضریب بار ۰۲/۰ 


۱۳۰ ۱ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


75 kN 


3.75 ۳ 








هع برای قاب دو دهانه شکل م۲۵ حداقل وزن طراحی را به دست آورید. یک مقطع 
برای ستونها و یک مقطع برای تهرها در نظر بگیرید . همچنین 


Bc = 0.75 +90 kg/m ستونها‎ esl, 
€8 ۶ 0.4 +75 برای تهرها 0و۲‎ 


که M,‏ برحسب ور kN‏ می‌با شد : 





تغیبرمکان و پایداری 


۶ - | مقدمه 


در فصلهای ۴۰۳ و ۵ جزئیات روشہای تعیین بارهای فروریختگی سازه‌های فولاد ی 
بررسی شد . برای مثال »در روش کار مجازی » بار فروربختگی با در نظر گرفتن تغییرشکلهای 
کوچک (مجازی) برای مکانیزم فروربختگی تعیین شد . در این حال » فرض شد که شکل سازه 
قبل ازتفییرشکل مکانیزم » مشابه موفعی‌که به‌سازه باری وارد نمی‌شود ,باشد . به‌عبارت دیگر 
از کلیه تغییرشکلہای سازه قبل‌از فروریختگی صرف‌نظرگردید ,اما قبل از فروربختگی می‌باید 
تفییرشکل وجود داشته باشد . این به چه معناست ؟ 

تقویت سازه برای مقاومت در مقایل بارهای وارده به‌ازای یک ضریب بار کافی در فرو 
ربختگی تنپا کفایت نمی‌کند و لازم است مطمتن بود که تفییر مکان بیش از حد نمی‌شود . 
قاب شیہدار شکل ۱-۶ را در نظر بگیرید . روی قاب ریلپایی برای حرکت جر اثقال وجود 
دارد . چرخهای جر اشقال که روی hy‏ حرکت می‌کندامکا ن حرکت جانبی محد ودی‌دارد .در 
نتیجه طول از اجزای بحرانی طراحیاست .اگر در اثر تفهیر مکان قاب تفییر آن‌زیاد با شد 
چرخپا گیر کرده و دیگر جر اثقال حرکت نخواهد کرد . 


جر اثقال 





شکل ۱-۶ 


تفهیر مکان با پستی وارسی شود » تحت بارهای متعارف سازه باپستی هنوز ارتجاعی 


۳۹ روشهای خمیری gle‏ سازه‌های فولادی و بتنی 


باشد , بنابر این می‌توان تغییر مکانپا را بوسیله تحلیل ارتجاعی تعیین نمود . 
این موضوع در سازه‌ای که به روش‌های خمیری طراحی شدهاست نسیتا" غیرمنطقی 
است : علیرغم اینها یکی از دلاییل اصلی استفاده از روشہای خمیری اجتناب از محاسبات 
خسته کننده‌ای است که در روشهای ارتجاعی وجود دارد . دلیل دیگری نیز وجود دارد 
شکل ۶ - ۲ منحنی تفییر مکان بار را برای قاب شکل ۱-۶ نشان می‌دهد .د رطراحی خمیری 
سازه طوری طراحی می‌شودکه در ab lie‏ بحرانی خاصی لنگرهای خمشی نزدیک به‌لنگرخمیری 
گردد , اگر ag‏ سازه تحت بارهای متعارف ارتجاعی می‌باشد . تنما افزایش بار کوچکی روی 
جر ائقال لازم است تا مفصلهای خمیری شکل گرفته و تفییر سکان زیادی بدهند. 
به‌جر اثقالهایی از نوع شکل ۱-۶ عموما" بار بیش از اندازه وارد می‌گردد » بخصوص 
که سرعت‌کار انگیزه‌ای برای حمل oh‏ به‌طور یکجا می‌باشد .لذا منطقی است که در موفع 
فروریختگی تفییر مکانهای واقعی محدود شوند » بخصوص اگر به‌راحتی قایل محاسبه باشند . 


lol ۸ 







اضافه‌یار 
بارمای معمولی ععلی : طراحی خمیری TO‏ 


بارهای معمولی عمطلی : طراحی ارتجاعی ۳" 7 





شکل ۶ - ۲ 


۱ 
ری ۱ 


حالت دیگری نیز ممکن است به‌وجود آید . قبل از فروریختگی ممکن است تفییرمکانا 
به‌مقدار قابل ملاحظه‌ای بار فروربختگی سازه را کا هش دهند . خوب می‌دانیم که تفییرمکانها 
سخثی ستونم! را کاهش مید هند (معروف به‌اثر ۱۴()8-۵) این حالت در قابہا نیز اتفاق 
می‌افتد . در سازه‌های با انعطاف‌پذیری بیشتر این موضوع بسیار جدی است به طوری‌که‌تفییر 
مکانہا می‌توانند باعث مکانیزم فروریختگی غیر منتظره‌ای ناشی از ناپایداری قاب گردند . 

در Maul‏ فقط سازه‌های ساخته شده از فولاد نرمه به‌وسیله روشهای خمیری طراحی 
می‌شدند » ولی در حال pole‏ سازه‌ها ی فولادی با فولاد سخت نیز به همین روش طراحی 
می‌گردند . انعطاف‌پذیری کا هش بافته این فولادها (به شکل ۵ - ۱ مراجعه شود ) معمولا " 
برای slay‏ نک تیوه فزوریشکی ees‏ اشد ری A‏ لیم تیان بان سا بت fs aS‏ 
کوچکتری را نسبت به‌آنچه‌که برای فولاد نرمه لازم‌است می‌توان مورد استفاده قرا ردادواین 


تغبیر مکان و پایداری ۱۳۳ 


این نتیجه منجر به سازه انعطاف‌پذیرتر با نفیبر مکانهای زیادتر می‌گردد . 

واضح است که احتمالا" مسایل ناشی از تغییر مکانہا جدی‌تر خوا هد بود.این موضوع را 
هنگام استفاده از فولادهای با مقاومت بالا بایسنی مد نظر داشت . در قسمت اول این‌فصل 
روش مستقیمی برای محاسبه تفییر مکانها در موقع فروریختگی نشریح می‌شود و در قسمت‌د وم 


اثر خیز روی بار فرو ریخنگی بررسي می‌گرد د ۰ 


۶ ۲ محاسبه تغییر مکانها در موقع فروریختگی 


le ۱-۲-۶‏ نظری 


فرض لازمی که در تعیین بارها ی فروریختگی مورد استفاده قرا ر گرفت‌این‌بود که‌دوران 
خمیری درمفصلهای خمیری به‌وجود آید .این بدان معناست‌که بین مفصلهای خمیری اعضاء 
ارتجاعی هستند . بتابراین ضمن فروریختگی قاب طوری به اعضاء ارتجاعی مجزا تبدیل 
می شود که در انتهای تمام اعضاء رفتار خمیری به‌وجود آید . (البته » اعضایی وجود دارد 
که لنگرهای انتهای LT‏ کمتر از لنگر خمیری می‌باشند ) . 

ی ای ما دما واه ایا یی cost‏ مرکا ار alg sea lanl‏ 
از آنجا که اعضاء ارتجاعی هستند » لنگرهای انتهایی و جابجاییپای انتهایی ارتجاعی 
به‌وسیله معادلات شیب -افت قابل محاسبه هستند (۱) .با استفاده از علاتم شکل ۲-۶ 











: داریم‎ 
El 5 
MAB = (40a + 20 مرو‎ - 6 |+ (FEMan 
)۱-۶( 
ET 6 
Mpa = 260 + 48 تفه بر و‎ + (FEM)g م‎ 
Mau 
7 ۲۷9 
(Femi . 5 


شکل ۽ ۳ 


شکل فوق جهت مثبت تغییرشکلپا و لنگرها را نشان می‌دهد . در متال بعد قرار داد 


۱۳۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


مشبت در جخهت عقربه‌های ساعت رعایت شده است . معادله ۱-۶ را به‌صورت زیر می‌توان 


ل ~ 


نوشت » 


2 OM ings Meee [2 (FEM)A ۾‎ —(FEM)pa] 


6۳ 
)۲-۶( 


Opa = Loe MAB * 2 (م‎ - = | - (FEM)4 ور‎ + 2(FEM)ga | 


از معادلات شیب افت ۲-۶ می‌توان تغییر مکان نهایی را در موقع فروربختگی یعنی درست 

وقتی کهآ خرین مفصل خمیری شکل گرفته ولی دوران هنوز شروع نشده است به‌دست آورد.با 
ذکر مثال موضوع به‌سادگی روشن می‌شود . 

۲-۲-۶ تیر دو سر گیردار با بار گسترد ه یکنواخت 

در شکل ۴۶ تیر و مراحل مختلف تحلیل نشان داده شده است. 


مرحله اول 


مرحلها ول تحلیل تعیین مکانیزم و بار فروریختگی است (یا ضریب بار) . 





تغییر مکان و پایداری ۱۳۵ 


دراین مثال .شکل متقارن است و می‌توان روش لنگرخمشی‌واکنش و آزاد را Bay‏ ربرد. 
دراشکال ۴۶ ب و ج مکانیزم و نمودارلنگر خمشی نشان داده شده است . با توجهبه‌نمودار 


لنگر خمشی داریم ۰ 
A.wL? ۳‏ 
Sao ‘‏ 
بنابرا we‏ 
زین ۵6 > Mp‏ 
23 ,۸ 
مرحله دوم 


اکنون لازماست که سازه به اعضای (ارتجاعی ) مجزا تقسیم و برای هر عضو معادلات 
شیب افت نوشنه شود . 

تیر به دو عضو AB‏ و BC‏ ما بین مفصلهای خمیری تقسیم می‌شود . 

لنگرها ی انتہایی برای هردو عضو با لنگر خمیری My‏ مساوی است » و تنہا مشکل 
تعیین جپت آنمهاست . با توجه به اینکه لنگرهای انتهایی از دورانپای انتهایسی ممانعت 
می‌کنند تعیین جہت Bal‏ ن یذیر می‌شود . از اینرو لنگرها می‌باید در خلا ف جپهت‌دورانهای 
خمیری عمل ګنند . لنگرهای انتهایی گیردار در AB‏ و BO‏ مقادیرمشخصی‌در نير دو سر 
گیردار ( با دهانه 1/2( برای بار یکنواخت گسترده (یا بار س ۳ در واحد طول ) دارند . 
لنگرها ی ab lie‏ مختلف در شکل ۴-۶ د آورده شده است . 


28 MpL wh? 
6 ور‎ 2 - oa 
L 12E! 64EI 


25 L fwl wh? 
=— + a س _—— | سس‎ 
OBA ۳ * PEI (Mp — 2M”) 12E ( 


28 Mol _ wh} 


OBA“ T~ DEI 64k 


— = و 0 


26 ام‎ wl} 
0 إو‎ — 
BCL 1227 64E] 


و به مور ق بچ 


۱۳۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


3 
ب 2۵ - ویو‎ Mok , wh? 
L 128 64E7 


به عبارت ,26/7 -. دو معادله آخر توجه شود . جهت قراردادی شکل ۴۶ تغییر مکان 8 
را موقعی که انتپای سمت راست (BY‏ پایینتر از انتهای سمت چپ (A)‏ قرار می‌گہرد مثبت 
در نظر می‌گیرد » به‌طوری که باعث دوران تمام عضو در جهت عقربه‌های ساعت می‌شود . 
در متال BC.‏ در خلاف جهت عقربه‌های ساعت دوران می‌کند » و بنابراین علامتآن‌منفی 


است , 


مرحله سوم 


اکنون تفییرمکان در حالی‌که آخرین مفصل خمیری شکل می‌گیرد بایستی محا سبه‌شود » 
اما کدام یک آخرین‌مفصل است ؟ روشی برای دانستن این موضوع وجود ندارد » بنابر این 
بایستی به‌ترتیب فرض کرد که هر مفصل بعدازسایرین تشکیل می‌شود , و محا سبات‌تفبیرمکان 
oe ee | eee ee‏ زا ۵ : 

اگر ۸ ( یا به‌دلیل تقارن (C‏ خرین‌مفصل باشد ,به‌دلیل گیرداربودن انتما »دورانی 
در نقطه A‏ (يا 6 ) به‌وجود نخواهد آمد . از اینرو : 

25 2 wh? 


0 = — + = 
ABT) 1267 وهی‎ ۲ 





پر بسن 





25 _ Mob al 3 ۱ 


G@EI EI aie‏ ۱26 را 


TBS!‏ خرین مفصل باشد , در موقع فروریختگی در نقطه 8 دوران خمیری به وجود نخواهد 
آمد . تمام تیر (۸6)د رنقطه 8 هنوز پیوسته خواهد بود . این موضوع وقتی پدید می‌آید که 


Opa = 6 
. #داريم‎ 0 bo با‎ 
3 3 و چ دارم‎ OBA با جابجایی‎ 
28 MpL wi oe 26 ۳ wi 


7, 1287 7 12/7 7 


3 3 
46 _ 2MpL 4 2L _ 2 3 0 
L {12E} 641 EI ۱12.16 64 
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تغییر مکان و پایداری ول 


¢t 


مرحله چہا رم 
یک راه برای پاسخ دادن » قراردادن مقادیر 8 در معادلات شیب افت و به دست آوردن 
دورانہا است . 

re! oe be‏ کار در جدول ۱ آورده شد 6 | ست » با ملاحظه جدول مشأ هد ه می شود که 
شکل تغبیر مکان اولی بی‌معنی است . لذا تنہا پاسخ آن است که آخرین مفصل در 8 اتفاق 
می‌افتد و تفییرمکان درموقع فروریختگی برابر 1٤64/°س‏ می‌باشد .درسازه‌های پبچید هتر 
تهیه جدولی از نوع ۱-۶ که بسیار مفصلتر خواهد بود خسته کننده است . بجای آن تغییر 
مکان را می‌توان به‌وسیله نظریه تفییر مکان تعیین کرد . این نظریه می‌گوید . 

و چند حالت در نظر می‌گيريم و برای هرحالت فرش می‌کنيم یکی از lela‏ بعد از 
سایرین خمیری گردد و با توجه به آن تفییر مکانپا را در کلیه حالتپا به دست میآوریسم . 
اگر چنانچه در yer‏ بارگذاری در هر حالت هیچ مفصل خمیری ایجاد شدای به حالت غير 
مفصل در نیاید . بیشترین تفییر مکان محاسبه شده جواب مسکله است . 








۱ - ۶ جدول‎ 
آخرین‎ 3 
وم 9 ۵ مفصل‎ OBA OBC 09 vent 
3 3 % ۲ 
Aor Û 0 0 pi + Wh” 0 2 plastic hinge 
32E! 32E 











م 3 3 4 
ام شلف ۵ 0 E‏ 
EI‏ 32 642 





از آنجا که محا سبات براساس شرایط فروریختگی می‌باشد نمی‌توان مفصلی را نشان‌داد 
معمولا " صحیح می‌با شد . 
۳-۲-۶ مثال برای قاب پرتال 


در این Se‏ دو نکته مهمتر بیان می‌شود . تحلیل در شکل ۶ - ۵ آورده شده است . 


۱۳۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


(الف ) 








100 100 و (د { 


روش کار مجازي نشان مید هد که قاب به‌صورت Sy‏ مکانیزم مرکب پا =o‏ ۸ نرو ریخته 
می‌شود . دیاگرام لنگرخمشی در فروریختگی و مکانیزم فروریختگی در شکل عن ب وج‌نشان 


داده شده است . 


تفییر مکان و پایداری | ۳1 


مرحله دوم . 


همان‌گونه که شکل ع۶ - ۵ د نشان می‌دهد در کسیختگی سازه به چپار قسمت‌تقسیم 
می‌شود . در این حالت لنگرهای گیرداری انتہایی( ۳1 ۳)وجود ندارد زیرا بارهای متمرکز 
در انتهای اعضاء قرار دارند . بجز در نقطه 8 در تعیین جپت لنگرها مشکلی وجود ندارد . 
د ر این نقطه در مکانیزم مفصل خمیری وجود ندارد . برای تعیین جپت لنگرهای انتهایی 
فرض می‌شود که لنگر خمشی در 8 تا تشکیل یک مفصل خمیری افزایش یابد . لنگرهای‌انتهایی 
برای جلوگیری از دوران آن مفصل فرضی وارد عمل می‌شوند . همان طور که در شکل ۶-۶ 


نشان داده شده‌است . 





لنگرهای انتم ux‏ و5 


B در‎ alk 





شکل ۶ - ۶ 


برای نوشتن معادلات شیب -افت داشتن دو تغییر مکان لازم است . فرض می‌شود که 
تغییرمکان قاثم در تیر. 6 »کوچک است بنابراین بالای هردوستون به‌صورت افقی‌به‌اندازه 
یکسانی برابر با ۵ حرکت‌می‌کند (در محاسبه‌بارهای فروریختگی نیزهمین فرض مورداستفاد ه 
قرار گرفت ) . معاد لات شیب -افت عبارتند از : 


۵ 5 A 1250 
A48 ° ۶ ی‎ - 50(= 2~ 
A 5 A 1000 
=—+—(t+ + سم‎ 
Opa < روم + = (100 + 100 +( رج * و‎ 
6 5 8 
Bc =+ )رم‎ 100 + 100) = 


۱۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


"7 — = )200 - 50( جر +2 و9 

— 4“ — = )100 - 200) کے + - = dep‏ 
سس + — = )200 + 100 سک - = Apc‏ 
2 - = = )100 + 200 -) رم + $= ioe‏ 

orp = 52+ = (100 - 200)= 2-22 


مرحله سوم 


در نقطه 8 سازه هنوز ارنجاعی است .برای yl‏ در نقطه 8 پیوستگی حفظ شود 


Opa 26‏ 
يا جابجابی مقادیر OBA‏ 3 0 
6 1000 
> ل — 
5 6۳7 
اکنون به‌تویت فرض می‌شود که هر مفصل » آخرین مفصل باشد . 
1875 1041.7 ۱ 
ری A=‏ سو ل 





8 آخرین مفصل است . برای ی حفظ پیوستگی در ) 000 < = وی 0 ۰ چس 


8 750 ر‎ 8 , 1000 
5 6E] ۱0 6۳ 


138.9 972.2 
a = As‏ 
۸ آخرین مفصل است . برای حفظ پیوستگی در D‏ و000 
,1000_A 0‏ § , . 
- می شود 


10 687 5 7 


تغییر مکان و پایداری ۳1 


با جابجایی مقدار 8 خواهیم داشت . 
A 500 1000 ۵ _ 500‏ _ 
GET‏ 5 68 6/8 10 
.88 555.6 
1388.9 = و ۰ 


El EI 


٤‏ آخرین مفصل است . در EB‏ تکیه‌گاه گیردار است 0= مم پس 


El EI 
fs مرحله چہا‎ 


بیشترین تفییر مکان وقتی صورت می‌گیرد کهآ خرین مفصل در ۸ باشد از اینرو در موقع قرو 


یخی دان ` 


ان قاب در فصل ۳ مورد استفاده قرار گرفت تا شکل گیری ند ریجی مفصلہای خمیری تشان 
داده شود . نتایج تحلیل با استفاده از گامپیوتر به‌صورت قدم به‌قدم به روش تحلیل سخنی 
بەد ست آمد . نتایج تحلیل (شکل (yy‏ با مقادیر حاصله در مثال اخیر کسان است . 


۶ ۴-۲ اعضای شیبدار 


بررسی سازه‌های با اعضای شیبدار به‌دقت بیشتری نیاز دارد . شکل ۶ - ۷یک قاب 
پرتال شیبدار را نشان می‌دهد . در اینجا نیز همچنان که در مکانیزم شییدار ملاحظه شد . 
مشکل « یکسان نبودن مقادیر تغییر مکان در SIL‏ ستونها است ولذا رابطه دیگری بیسن 





۱۴۲ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


Az =A, +5(tan ۵ + tan ۵( )۳-۶( 


که 8 تغییر مکان قائم در ) می‌باشد . لازم به یادا وری است که در معا دلات شیب -افت 
تغییر مکانهای عمود بر اعضای شیبدار (یعنی 0 sec‏ 8 و ٥8‏ 5 ) بابستی مورد استفاده 
قرار گیرد . 


Sly - ۶‏ تغییر مکان روی بار فروریختگی 


متالهای قسمت قبل نشان داد که قبل از شروع فروریختگی تغییر مکانهای قابل 
ملاحظه‌ای می‌تواند به‌وجود بیاید . و بخصوص د رموأ رد ی که به‌ستونها نیروهپای فشاری‌قابل 
توجہی وارد می‌شود , تغییر مکانہا ممکن است باعت ناپایداری شدیدی در قابها شوند . 
در این قسعت ابتدا اثر این موضوع در بار فروریخنگی به‌وسیله دو مثال بررسی می‌شود 
و سپس یک روش عملی مجاز در موارد ناپایداری ذکر می‌گردد . 


۶ - ۱-۲ مثال هورن! مربوط به یک سنون طره‌ای 


هورن (۲)اثر تغییر مکانها را روی بار فروریخنگی به‌خوبی نشان داده است‌مثال‌وی‌کمی 
جا مستر در betel‏ تکرار می‌گردد . 


* (الف ) 





۱ - HORNE 


تغییر مکان و پایداری ۱۳۳ 


شکل ۸۶ الف یک‌ستون طره‌ای را نشان می‌د هد . که درپایین گیردار و در باد آزاد 
می‌باشد یک نیروی قاعم خارج از مرکزی در SVL‏ ستون اعمال می‌شود » که باعث خمش و 
تغییر مکان جانبی می‌گردد . مشخصات ستون عبارتند از . 
ص 2 = طول رز 
ص 0.1 = e‏ خارج از مرکزیت 
KN/mm?‏ 200 = 2 ضریب ارتجاعی (ضریب بانگ ) 
oy = 250 N/mm?‏ تنش تسلیم 
d = 0.1 n‏ پہنای مقطع abies‏ مرہع شکل است 
eee‏ من دا ر 
a 8.333 x 1076 m^‏ = 


d3 
Z= = 1.667 x 107 m? 


3 
m3‏ 10 × و2 == ( مدول خمیری ) S‏ 


A ) سطح مقطع‎ ( = 32 = 0.01 m? 
اہتدا رفتار ستون ارتجاعی در نظر گرفته می‌شود . شکل ۶سب‌نمودار آزاد قسمتی‌ازستون‎ 
: (محل قطع تقطه 16 ) را نشان می‌دهد . با تعادل لنگرها حول نقطه  داریم‎ 
۷ - FA +e (ر-‎ 
: با استفاده از رابطه لنگر -انحنا حاصله از نظریه خمش داریم‎ 


de 
BI = —M = P(A + (نر م‎ 


که به‌شکل زیر نوشته می‌شود 
ta7y=a2(Ate) (¥—F)‏ —— 
که Pik}‏ = 2ں ٠‏ ہا این بعادله دیفرانسیلی تغییر مکانهای )7( ستون SOY,‏ ست ae lige‏ . ہا حل 


این معادله دیفرانسیلی( ۱۵ ) خواهیم دأ شت > 
)A +e)(1 - cos ax) )۵-۶(‏ = ر 


۱۴۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتتي 


با جابجابی / = × و۵ = ردر معادله ۵-۶ تغییر مکان ۵ در GIL‏ ستون به‌دست می‌آید 
A = e(sec ab -- |)‏ 


با جایگزینی » و مشخصات ستون در معادله 


A = 0.۱ [sec (1.55 x 107 3/P) — 1] )۶ - ۶( 


رابطه تفییر مکان - بار (۸ - )مربوط به معادله ۶ - ۶ در شکل ٩-۶‏ نشان داده شد هاست . 
اکرچه در تحلیل فرض شد که رفتار ارتجاعی است ولی به‌دلیل افزایش ناپایداری در سنون 
منحنی حاصله غیر خطی است .وقتی A‏ به‌اندازه نامحد ودی بزرگ شود . 
sec (1.55 x 107 3 /( = oo‏ 
x 10 VP = =‏ 1.55 


a 


P\. = 1.027 x ۱05 N 


م 
{x “|‏ 
۸ ۰۲ ۱/۰۲۷۱ = بار بحرانی ارتجاعی ۱ 







06 
yk‏ فروریختگی ساده خميری 
10 × ۰/۵۹ 
Jo" «‏ × ۰/۳۲۶ = بار فروریختگی واقعی 


x 106 N‏ 0.262 = پم 









0.2 


0 0.1 0.2 03 0.4 
aim 


٩ - ۶ شکل‎ 


می‌توان نشان داد که وفتی خروج از مرکزیت » ع , صفر است » عضو فشاری تا رسیدن 
به‌این بار مستقیم باقی می‌ماند ؛ و پس از رسیدن به‌این بار کمانش جانبی خواهد کرد . Pe‏ 
| "مار بخراتی ازتجافی اکا نیسون کرد 

تنش حاصله در ستون ترکیبی از تنشهای محوری و خمشی است . بزرگترین تنش در 


تغییر مکان و پایداری 1۴۵ 


پایین ستون جایی که لنگر خمشی حداکثر است وجود دارد . وقتی اہن تنش به تنش تسلیسم 
می‌رسد تحلیل ارتجا عی‌صحت خود را از د ست می‌دهد . و این وقتی است که 
باشد . 


P P(Ate) 
Sa Se By 
A 


7 


با جابجایی مقادیر ۸ و2 و ۵ و» و وه داریم : 


100P + 6002 sec (1.55 x 107 3,/P) = 250 x 10° 


این معادله نسبتا" پیچیده به‌روش آزمون و خطا قابل حل است و توسط آن مقدار باردر 
اولین لحظه جاری شدن به‌دست می‌آید . 
Py = 0.262 x 106 N‏ 


دنبال کردن و ترسیم گسترش تنش,ممکن ولی توام با پیچیدگی است لیکن اکنون بپتراست 
به‌فروریختگی ستون توجه شود . شکل ۱٥-۶‏ مکانیزم فروریختگی را نشان می‌دهد . ستشون 
مانند میله‌ای می‌شود که حول مفصل خمیری در پایین آن دوران می‌کند . لنگر خمیری‌کا هش 
یافته ستون (با توجه به نبروی محوری ) در مقابل دوران مقاومت می‌کند . با توجه به قسمت 
۵-۲ 


My =j— (Fey) 
Mp Py 





۱۴۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


برای یک مقطع مستطیلی شکل با استفاده از 
doy‏ 


Mp = Soy = 4 


P, = Ady = doy 
داریم‎ P. = AP, و با جایگزینی‎ 


3 
Mp’ = (1 ۲‏ 
لنگر بار فروریختگی Pe‏ حول پایه ستون باعث درران می‌شود . 


(A te) ۳, = )۵ +e) nd’ oy‏ = لنگر مخرب 


در موقع فروریخنگی لنگر مخرب و لنگر bie‏ وم مساوی هستند زیرا ستون در حال تعادل‌است 
بنابراین در موقم فروریختگی 


3 
رہ - ۱) = په ۳02( + (A‏ می شود 


4 
0= 1 - مر(ه + ھار n?‏ 


با حل معادله درجه دوم فوق بار فروریختگی Pe‏ برحسب Pp‏ به‌دست ميآد . ولی‌حل‌ساله 
بستگی به‌تفییر مکان ۵ در GIL‏ ستون دارد. بارهای فروریختگی برحسب مقادیر متعسدد 
A‏ در شکل WF‏ رسم شده است . 

شکل ٩-۶‏ رفتار ستون را از بار صفر تا فروریخنگی مجموعا" نشان مید هد.منحنی‌خط 
چین , انتقال ازحالت ارتجاعی‌را در حین گسترش جا ری شد ن د رپایین ستون به‌طورتقریبی 
نشان می‌دهد . دو نکته قایل توجه وجود دارد . 


۱ قبل از ایجاد فروریختگی تغییر مکان قابل توجپی وجود دارد . 
۲ - مکانیزم شکل fore‏ جهت سپولت محاسبه بار فروریختگی خمیری به کار رنته 


است‌ولی با ۵-0 . بار( 41×1 /5) بەطور قابل توجپی بزرگتر از بار فرو ریختگی 
واقعی (تقرییا" N‏ ۴ مي‌باشد . ۱ 


این مثال نسبتا" خارج از محد وده عملی است ولی اشر تغییر شکل را قبل از فرو- 


تغییر مکان و پایداری ۱۳۷ 


ریخنگی نشان می‌دهد . در هر قابی که نیروهای محوری فشا ری به ستونپا وارد می‌شود »بار 
فروریختگی واقعی کمتراز بار فروریختگی حاطه از تحلیل ساده خمیری می‌باشد . این کا هش 
معمولا کمتراز آنچه دراینجا نشان داده شده است می‌باشد oS)‏ در مثال بعد ملاحظه خواهد 
شد ) ولی غير قابل آغماض است . 


۲۳-۶ مثال قاب Jb‏ 


تحلیل فوق برای قاب پرتال پیچید هتر است . نحوه عمل مشایه مطالب قسمت ۲-۳ 
است که در آن از تحلیل سختی استفاده شده و با تشکیل هر مفصل خمیری سازه Sool‏ ح‌شد ه 
است . به‌هرحال » برای ستونها بایسنی با استفاده از توابع پایداری ماتریس‌سختی تشکیل 
داد( ۱۴ )تا اثر نیروی محوری روی سختی به‌حساب آورده شود . اکنون برای رسیدن‌به‌جواب 
بایستی بمازای هر ضرب‌بار» سازه را به‌طور متوالی تحلیل نمود , که هم مشکل و هم ازنظر 
گرفتن وقت کامپیوتر غیر اقتصا دی است , 





شکل ۶- ۱۱ 


قاب شکل ۶( ۱ الف به‌روش فوق تحلیل شده که نتایج حاصله در شکل ۱۲-۶ آمده 
است . قاب » مشابه قابی است که در قسمتپای ۲-۳ و ۳-۲-۶ مورد استفاده قرار گرفت.در 
تحلیل اصلی (قسمت ۲-۳) » از اثرات بار محوری و تغییر مکان صرف‌نظر شد » و ضریب بار 
فروریختگی برایر با fo‏ ۵۰ به‌دست آمد . فروریختگی قاب در اشر مکانیزم مرکب با مفصلهای 
تشکیل شده در نقاط ۸و gD‏ ) و۴ به‌وجود آمد . سه منحنی تغییر مکان بار شکل ۱۳-۶ 
با استفاده از مقادیر مختلف EY‏ اعضاء به‌دست آمده که این منحنیها بمازای لاغزی» ۱ ۰ 
ستونپا برابر با مقادیرحدود ۲۵۰۰۱۰۵۰ و ۵٥١‏ انتخاب شده‌است . بارهای محوری‌درفاصله 
تشکیل هرمفصل خمیری باعث رفتا رغیرخطی می‌شود . امامهمتر ازآن 6 ضریب بار فروریختگی 
را نیز کا هش می‌دهد ,تغییر مکانهای بیشتر درسازه باعث کا هش بیشتر درضریب بارمی‌گرد د 
در هر حالت مکانیزم نپایی. مکانیزم مرکب می‌باشد ولی در قاب با انعطاف‌پذپری زياد 


۱۴۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


(I/r = 500)‏ تغییر مکانپا در ترتیب تشکیل مفصلہا تا شیر می‌گذارد . جدول ۲-۶ ضرایب‌بار 
فروریختگی را نشان می‌دهد . 


ضریب ہار فرو ریخنگی خمیری ساد ه 








جدول ۶- ۲ 
نسبت لاغری 
500 200 100 
(i/r)‏ 
ضریب بار فروریختگی 
45,93 48.25 49.10 ۲ 
کاهش یافته 


بیشترین کاهش حدود Yo‏ درصد است اگرچه نسبت Up‏ مربوطه یعنی B00‏ بسیار 
زیادتر از مقادیر مربوط به‌قابهای واقعی است . نسبت 1/۶ پرابر با Yoo‏ تقریبا" درحد عملی 
ا BG‏ ا وت سس با فد 

کا هش ضریب بار فروریختگی در قابہای یک طبقه‌مشکل زبادی ایجاد نمی‌کند ولی در 
قابپای چند طبقه مساله ساز است . در شکل ۱۱-۶ ب رفتار قاب چند طبقه یه یسک قاب 
پرتال با اضافه باری روی ستونپا تشبیه شده است.بارهای اضافی نشان دهنده وزن سازه و 
بارگذاری در طبقات فوقانی است , همان طور که در شکل ۱۳-۶ ملاحظه می‌شود نتایسج 
بدتراست . بارهای محوری زیادتر باعث تغییر مکانمپای بیشتر و تفییر عمده در رفتار 
قاب می‌شوند . در جدول ۳-۶ بارهای فروریختگی و مکانیزمپا آورده شده است . 








تغییر مکان و پایداری ۱۳۹ 






ضریب یار فروریختگی خمیری ساده 





10 20 3.0 40 5.0 6.0 7.0 8.0 


شکل ۱۳-۶ 


Bn 


(عملا" نتایج تحلیل ستوال برانگیز است زیرا تغییر مکانها دیگر کوچک نیستند ولی‌حداقل 
نتایج حاصله موضوع را از نظر کیفی روشن می‌سازد ) . 


جدول ۳-۶ 
مکانیزم فروریختگی ضریب بار فروریختگی نسپت لاغری 
فروریختگی خمیری »مک نیزم مرکب 46.67 100 
فروریختگی خمیری مکانیزم مرکب 45.13 200 
pols‏ ها تین 36.60 500 


در قابهای با سختی بیشتر )$200 Yr‏ هنوز فروریختگی به‌شکل مکانیزم مرکب رخ 
می‌د هد . در قاب با انعطاف‌پذیری زیاد قبل از ایجاد مکانیزم فروربختگی خمیری, سازه 
به‌حداکثر بار خود می‌رسد . در این حالت وقتی سومین مفصل در ۸ SSE‏ می‌گیرد و سازه 
eels‏ میک نار بدا ریب مود ای چان es‏ آلو مق با زیر sacks‏ کان ی ران 
ملاحظه مود . 


۱۵۰ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


وود (۱۶ )این رفتار را شرح داده است . درست وقتی که بار ستون مثال قسمت قبل 
به‌مقداربحرانی ارتجاعی رسد »قاب نیز به‌وضعیت بحرانی می‌رسد(هون آو مرچنت ۱۴(۲ )روشی 
برای تعیین مقدار آن پیشنپاد کرده‌اند ) . معمولا" این بار بسیار بزرگتر از بار فروربختگی 
خمیری می‌یاشد » چنان که در جد ول ۴-۶ ملاحظه می‌شود . به‌هرحال » وقتسی که مفصل 
خمیری شکل می‌گیرد » سختی قاب کا هش می‌یابد . اکنون بار بحرانی ارتجاعی قاب » باری 
برای قاب اصلاح شد ه یا مفصل بدون اصطکاک واقع در محل مفصل خمیری می‌باشد . 


Br قاب ضریب بار‎ r, (تحلیل ۶ قاب‎ Ay AR 
اصلی اصلاح‌شده فروریختگی‎ (arte معاد له ۷-۶ خمیری‎ 


100 49.10 400 2124 50.0 48.9 
200 48.25 200 1062 50.0 478 
500 45.93 80 424 50.0 44.7 
100* 46.67 200 531 50.0 45.7 
200* 45.13 100 265 50.0 42.1 
500* 36.60 7.6 106 50.0 34.0 





جدول - ۴ ٭ قاب مطایق شکل ع- ۱۱ ب بارگذاری شده است . 


قاب و یار بحرانی‌ارتجاعی همچنان‌که هر مفصل تشکیل می‌شودبایستی متوالیا" اصلا ح‌شود ۰ 
جد ول ۴-۶ همچنین باربحرانی ارتجاعی مربوط به قاب‌اصلاح شد د را موقعی‌که سومین مفصل 
خمیری شکل‌گرفته ا ست »نشا ن می‌د هد » در قاب‌انعطاف‌پذیر )500 = /]) با ربحرانیا رتجا عی 
کمتراز بار اعمال شده است بنابراین کمانش بایستی به‌وجود آید . 

۲۰۳-۶ ضریب بار رانکین ؟ -مرچنت 


۱ — Wood ۳ سم‎ 01 
۲ — Horne ¥— RANKINE مب‎ MERCHANT 


تغییر مکان و پایداری ۱۵۱ 


یک طبقه » محاسبه بار فروریخنگی خمیری ساده کافی نیست . همچنین استفاده از تحلیل 
کا مپیوتری غیرخطی , سادگی و ظرافت کار را از بین می‌برد . 

سازه‌های خیلی سخت در بار فروریختگی خمیری ساده گسیخته می‌شوند در حالی که 
سازه‌های با انعطاف‌پذیری زیاد در بار بحرانی ارتجاعی کمانش خواهند کرد . عموما" . این 
بارها بسدون تولید اشکال زیاد تعییین می‌شوند. مرچنت بر اساس ضریب افزایشی 
رانکین که در تحلیل عضو فشاری مورد استفاده قرار گرفت و به‌کمک فروریختگی خمیری ساده 
و بارهای بحرانی‌ارتجا عی .یک‌مقدار تقریبی برای نزدیک شدن به‌ضریب بارفروربختگی‌واقعی 
SS lth‏ 

(بار نروریختگی خمیری ساده به‌وسیله روشهای بیان شده در فصلهای ۲ و ۴ به دست 
می‌آید » که در آن از تغییر مکان و بارهای محوری صرف نظر شده است ) .این مقدار تقریبی ؛ 
به ضریب بار رانکین - مرچنت . معروف است که با معادله زیر بعدست می‌آید . 


)۷ -۶( 


که در آن 
ضریب بار فروریختگی خمیری ساده = ۸۰ 
ضریب بار بحرانی ارتجاعی = Re‏ 


بهمراه نتایج بارهای فروریختگی‌فقا بپای‌متعدد که توسط لوا آزمایش what‏ رابطه فوق 
در شکل ۱۴-۶ رسم شد ه أست . 

ضریب بار رانکین مرچسنت در هر حالت نسبت به ضریب بار فروریختگی آزما یش‌شد ه 
دارای تقریبی در جهت اطمینان است . 
ضرایب بار رانکین مرچنت برای قابهای پرتال قسمت قبل در جدول ۳-۶ آورده شد ماند . 
در هر حالت تقریب رانکین سرچنت نزدیک به ضریب بار فروریختگی نظری ولی کمتراز آن 
می‌با شد . 

همان گونه که در شکل ۱۴-۶ نشان داده شده است مقدار ۸ محافظه کارانه است‌واین 
تا wae‏ تاشی‌از بروز کرنش سختی در طول آزمایش می‌باشد .وود أ برای به دست آوردن 


تقریب بہتری معادله ۲-۶ را به‌صورت زیر تصحیح کرده است . 





[ - Low 


1۵۲ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


x ۳ 
i a تایهای سه طبقه‎ 
» تابهای ۵ طبقه‎ 
1.0 ا‎ 4 ۰ ۳ ۰ ait ۷ shel 
‘ oe 
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بارمای غیر افقی | د Wie‏ 





05۳۲ 





0 A 
0.5 16 Ae 
۱۴-۶ JS 
AR =Ac گر وقتیکه‎ < 0 
1 09 1 ۸ ۸2 
<10وقتی‌که شو‎ > 
AR A Ae de Ac ۹ 


رابطه فوق به‌وسیله خط چین در شکل ۱۴-۶ نشان داده شده است . همان طور که ملاحظه 
می‌شود این رابطه نسبت به رابطه رانکین مرچنت تطایق بیشتری با نتایج آزمایشات دارد . 
وقتی 4 > ۸/۸ » وود اظپار می‌دارد که تحلیل ساده کفایت نمی‌کند . احتمال می‌رود که 
معادله اصلاحی وود در آیین نامه جدید بریتانیا برای طراحی سازه‌های فولادی به‌کار رود . 


۶ ۴ جمع بندی 

در این فصل دو موضوع عنوان شد : محاسبه تغیهر مکان در موقع فروریختگی و اثر 
آن ( و ار نیروهای (Go‏ روی بار فروریختگی سازه . در ابتدا نشان داده شد که دربعضی 
حالات دانستن مقدا ر تفییر مکان قبل از فروریختکی مہم است » زیرا کنترل تغییر 
مکانپا ممکن است نسبت به تأمین استحکام سازه سئله تعیین کننده و بحرانی تری باشد 
سپس روش شیب افت برای محاسبه تغییر مکانپا مورد نظر قرار گرفت . مراحل مختلف‌این 


روش عبارت است از + 


| - تعیین مکانیزم فروریختگی . ضریب بار مربوطه » نمودار لنگر خمشی و لنگرمای 


تغییر مکان و پایداری or‏ 


انتهایی Jolt)‏ لنگرهای گیرداری انتهایی ) هر عضو سازه . 

۲ -نوشتن معادلات شیب -افت برای هر عضو . 

۳ بهد ستآوردن رابطه بین تغییرمکا نپای نامعلوم مختلف با د رنظر گرفنن‌پیوستگی 
در اتصال هر عضو به‌طوری که ارتجاعی بودن آن به‌وسیله نمودار لنگر خمشی نشان داده 
می‌شود . محاسبه تغبیر مکانپا , با توجه به اینکه به نوبت فرض شود هریک از مفصلماآ خرین 
مفصل تشکیل شد ۵ باشد . 

۴ -انتخاب مفصلی که در آخر تشکیل می‌شود و تعیین تغییر مکانهای مربوطه به‌وسیله 
نظریه تفییر مکان . 


آخرین قسمت این فصل بررسی رفتار غهرخطی ناشی از نیروهای محوری اعضا؛ بود . 
نشان داده شد که اثر آن نیروها کاهش ضریب بار فروریختگی سازه است , این AOS‏ بستگی 
به‌سختی سازه دارد (که به‌وسیله نسبت لاغری محاسبه شد) .سختی کمتر باعث تغییر مکان 
بیشتر و کا هش ضریب بار فروریختگی می‌شود . در قابهای یک طبقه کاهش فوق برای سازه‌ای 
که سختی نسبی ستونهای آن معمولی می‌با شد معمولا" قابل ملاحظه نیست . در قابپای چند 
طبقه کا هش می‌تواند جدیتر باشد و قبل از آن که فروریختگی Sead‏ به‌وجود ALT‏ کمانش‌زود 
رس اتفاق بیفتد . ضریب بار رانکین مرچنت ارائه شد تا تخمین خوبی از ضریب بار فروب 
ی Gade‏ ای اکچ در ا با سای ماغات بط نیرف شتا دس 
پالاست . اصلاحی که وود انجام داد ضریب بار را بتای آزمایشها نژد‌یکتر کرد . 


۵-۶ مسایل 


۵۶ یک تیر با دو انتهای گیردار به‌دهانه 1 بار قائمی برایر با ۷ را که به‌فاصله 7/3 از 
تکیه‌گاه سمت چپ قرار دارد تحمل می‌کند . با فرض این‌که My‏ و ۶1 برای تیر ثابت باشد . 
تغییر مکان قاتم را در موقع فروریختگی زیر بار تعیین کنید . 

۲-۵۶ به یک تیر یکسر گیردار یکسر مفصل بهد هانه 1 بار گسترد ه یکنواخت ۷ در واحسد 
طول اعمال می‌شود . تغییر مکان قائم را در موقع فروریختگی در مفصل خمیری نزدیک وسط 
دهانه تعهین کنید . فرض کنید My‏ و ۸7 ثابت هستند . 

۶ تغبیر مکانہای قاتم و افقی در وسط دهانه قاب پرتال شکل ۶ھ را در موقع فرو 


1۵۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


۳ 





شکل ۱۵-۶ 


۴۶ تغییر مکان جانبی قاب نشان داده شده در شکل ۱۶-۶در بالای‌هردو ستتون‌درموقع 
فروریخنگی یکسان است , مقدار آن را تعیین کنید » داد ه‌های مسا له KN m?‏ 000 10 = 21 و 
Mp = 100 ۰‏ می‌باشد . 





ر قاب شیبدار نشان داد ه شد ه در شکل ۱۷-۶ به‌صورت مکانیزم مركب بهازای 
AW = 2‏ فروریخته می‌شود . تفبیر مکانہای قائم و افقی راس قاب را در موقع فرو- 





شکل ۶ - ۱۷ 


۶ء قاب دو دهانه شکل ۱۸-۶ الف دارای ضریب باره /۲در فروریختگی است . نمودار 


تغییر مکان و پایداری me‏ 


لنگر خمشی در موقع فروریختگی و مفصلپای خمیری در شکل ۱۸-۶ ب نشان داده شد ها ست. 
(توجه : در 8 و ۴ مفصلهای خمیری وجود ندارد ) . 





۶سل ۷ به‌یک تیر دو سر گهردار به‌طول ۲ یک نیروی محوری ۶ و یک بار کسترده یکنواخت 
برابر P/2L‏ در واحد طول وارد می‌شود . مقطع تیر مستطیلی به‌عرض و ارتفاع ٩‏ است 
بنابراین 
bd?‏ 
Pp = bdoy‏ نت Mp‏ 


و لنگر خمیری کا هش یافته ناشی از نیروی محوری » My!‏ به‌صورت زیر است 


Mp’ = ۱ - 2 (‏ 
که n= PIP,‏ است . فرض کنید که ۲/24 = باشد . 
(الف ( بار فروریختگی خمیری ساده (برحسب ۴ ) را محاسبه کنید » از روش نمودار 


) ب ) نشان د هید که وقتی یک تفییر مکان محد ود A‏ در مفصل les bo,‏ وجود 
دارد بار فروریختگی کاهش یافته با حل معادله زیر به دست میآید . 


. بەصورت زیر است‎ ales bo, تفییر مکان ارتجاعی در‎ ( a) 


۱۵۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


3 
L 323 -7(‏ 
تخمینی از بار فروریختگی واقعی تیر بەد ست آورید (برحسب ‏ ) 

( د ) بار رانکین مرچنت را (برحسب (P‏ به‌دست آورید . بار بحرانی ارتجاعی 
از معادله بند (ج ) به‌دست می‌آید . 


استفاده از روشهای Spor‏ در سازه‌های ډتن آرمه 


J} ۷‏ مد مه 


در برخورد اول به‌نظر می‌رسد سازه‌های بتنی شباهت کمی به سازه‌های فولادی دارند. 
اما با شگفتی غیر منتظره‌ای تیرهای بتن رمه (RC)‏ به‌علت خصوصیات مبله‌گرد ها ی فولاد ی‌که 
age‏ کرو وف قزر ابیت در ie epee Ea gal la‏ فرلا دی فل ی کن یهاگ 
لنگر خمشی که هر مقطع می‌تواند تحمل کند » که معمولا" لنگر py Go‏ مقطع " نامیده سی‌شود » 
مشابه لنگر خمیری تیر فولادی محاسبه می‌شود . آزمایشهای زیاد روی تیرهای بتن آرمه‌نشان 
داده است که لنگر مقا وم محاسبه شده بسیار به‌مقدار آزمایشی نزدیک است »این موضوع قایل 
استفاده بودن تظریه را تایید می‌کند . در قسمت Pay‏ جزتیاتی از تحلیل مقاطع بشن رمه 
که فقط لنگرهای خمشی تحمل می‌کنند شرح داده می‌شود . 

bes‏ سفانه « مشکلاتی در به‌کارگیری روشہای خمیری در مورد قابپای بتن آرمه وجود 
دارد با نشان می‌دهد که مقاطع بتن آرمه ظرفیت زیادی برای‌دوران‌خمیری 
ندارند . این همان ظرفیتی است که برای انجام باز توزیع لنگرها که لازمه روشپای خمیبری 
است ضروری 3 . قسمت ۲-۷ روشن می‌سازد که اگر ظرفیت دوران خمیری افزایش يأ بد 
چه می‌شود = 

علیرغم‌این مشکللات»در روش جد ید طراحی بتن آ رمه‌برینانیایی جمپت‌استفا د ها زفواید 
نظریه خمیری در زمینه‌های خاصی تجاربی حاصل شده و در قسمت ۴-۷ چگونگی دستیابی 
به‌آنپا شرح داده شده است . 

بایستی تأکید شود که در این فصل ی وت نظریه خمیری‌در مورد 
قابهای بتن آرمه پرداخته می‌شود . خواننده بایستی در مورد ابعاد دیگر طراحی بتن آرمه 
ay Line,‏ مناسب دیگر مراجعه نماید ۱٩(‏ و ۱۸). 


۱۵۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


۷ ۱-۲ فرضیات 


در فصل ۲ نشان داده Sat‏ چگونه در اعضای فولادی » مفصل‌پای خمیری‌شکل می‌گیرد . 
eek ale art ast‏ ر ise‏ اا praca‏ 


تیرها ی بتن 


١‏ صفحات پس از خمش مسطحیاقی‌می‌مانند بنابراین رنشهای طولی‌مستقیما "مناسب 
با Glee‏ یحور کرت صقر من با هند . پمک wiser‏ بلق تهای:دا ده مهاست که ۳ 
مرحله شکست این فرض اساسا" صحیح است . (۲۱ و (YO‏ 

۲ -بتن مقاومنی در کشش ندارد . 

۳ - منحنی تنش- کرنش فشاری‌ناشی ازخمش برای بتن »مشایه شکل‌مربوط به آزمایش 
فشار مستقیم است ولی حداکثر تنش مربوط به آن کوچکتر است زیرا در آن بتن تحت تا 
قمد ها ی‌سختلف است .هوگنستا د آمنحنی SSS‏ ۱-۷را پیت ہا دگرد ها ست . حدا کت کرنش و JAE‏ 
بتن بستگی به‌مقاومت فشاری آن دارد (۲۱) . تنش به‌حداکثر مقدار خود می‌رسد وسپس قبل 
از آن که شکسته شود کاهش می‌یابد . 


or 
(N/mm? ¢ 


30 






20 


منحتی تنش کرنش ote‏ نوع ۲۰ 





0.001 G.002 0.003 0.004 train 





۲ - بتنی با مقاومت مکعبی ۲۸ روزه برایر با N/m?‏ ۲۰(مترجم ) Hognestad er al‏ — ۱ 


استفاد ه از روشهای خمیری در A Rae‏ 


۲-۲-۷ تیرهای (RC)‏ ننها با فولاد کششی 


در شکل yy‏ مقطع و ارتناع یک تیر بتنی مستطیلی نشان oats‏ شده است که تحت 
بارگذاری قرارگرفته است .علاوه بر فولاد های کششی افقی نشان داد ه‌شد ه د رمقطع »میله‌ها ی 
gat‏ نیز وجود دارد که مقاومت برشی را افزایش می‌دهد . ترکہای فاتم در بتن‌تمایل‌دارند 
که در نزدیکی این میله‌های تشکیل شوند . لنگر خمشی در فاصله بین دو نیروی وارده قاشم 
ثابت است بنابراین از نظر تغوری در آن فاصله پخش کرنش در مقاطع باید یکسان باشد . 
در بتن تحت فشار این موضوع به‌طور معقولی صحیح است ولی به‌دلیل وجود LSS‏ روشن 
است که در منطقه کششی چنین نخواهد بود . آزمایشها (yy)‏ نشان داده است که کرنش در 
فولاد تفییر می‌کند و در محل ترکہا حداکثر مقدار را دارد . این تغییرات ناشی از پیوستتی 
فولاد و بتن واقع در حد فاضل بین ترکہا می‌باشد . در محاسبات از این تفییرات‌صرف‌نظر 
می‌شود ۰ ولی پیوستگی نباید فراموش شود . بدون وجود پیوسنگی بتن مسلح وجود نداشته 
و بتن و فولاد به‌صورت یکپارچه وارد عمل نمی‌شوند . 





یک تیر بتنی که از بتنی‌بامقا ومت مکعبی ۲۸ روزه برابر N/mm?‏ 30ساخته شده است با 
درصد های مختلف مقدار فولاد نرمه و یا فولاد مقا ومت بالا (0ظ/,1002) تحلیل‌شده‌است .در 


به‌صورت دو منحنی سپمی زیر در نظر گرفته شده است . 





3 

a = 0.76 f,,, |2 - 3 €<€co )۱-۷( 
Eco €vo 

o = 0.76 (fo, — 2.85 x 10° (€ — ((مع‎ € > Ego (۲ -۷( 


از آنجا که پخش کرنش معلوم است (با توجه به فرض اول ) تنشهای فولاد و بتن با استفاده 
از منحنیپای تنش - کرنش مربوطه به‌دست می‌آیند . 


Fo‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


جدول ۱-۷ مشخصات بتن 
(N/mim? )‏ مقاومت مکعبی 


o max (N/mm?) 3 





(N/mm?) 250 410‏ تنش تسلیم 
E (kN/mm?) 210 205‏ 
0.002 0.00119 نش تسلیم 
0.007 5 کرنش در شروع کرنش سختی 
Egg (kN/mm?) 8.4 8.2‏ 


(N/mm? } 


400 






300 


0 0.005 0.010 0.015 a 
os 


استفا ده از روشهای خمیری در ae Ges‏ 1۶۱ 


(در شکل ۳-۷ منحنی نمونه برای فولاد نشان داده شده است ) . توزیع تنش در مراحل 
مختلف در شکل ۴-۷ نشان داده شده است . در هر مرحله مقطع را می‌توان به‌همان روشی 
که در فصل ۲ برای مقطع فولادی بیان شد تحلیل کرد . اشکال در اینجاست که محور GES‏ 
صفر را معمولا" به‌طور مستقیم نمی‌توان بهد ست آورد . مراحل تحلیل در زیر آمده است . 


۱ - کرنش بتن و مقدار اولیه‌ای برای × ( که محل محور کرنش صفر را مشخص می‌کند › 
مطایق شکل ۴-۷) انتخاب کنید . 

۲ نیروی فشاری C‏ در بتن و کششی :1 در فولاد را محاسبه کنید . 

۳-برای تعادل افقی نیروها CHT:‏ . اگر اختلاف بین آنپا بیشتر از ۰/۱ درصد 
شد » × را تصحیح کرده و به بند (۲) مراجعه کنید . 

۴ -لنگر ٤‏ و 7 را حول محور کرنش صفر محاسیه کنهد » مجموع آنما لنگر خمشی‌است 
که به‌کرنش انتخاب شده بتن مربوط می‌شود . مجموع کرنشهای فولاد و حداکتر بتن تقسیم‌بر 

4 » انحتاء مربوطه را به‌دست می‌دهد (به فصل ۲ مراجعه شود ) . 


PE‏ دس 


(ج ) تنش (پ ) مرحله اولیه will)‏ ) 
=“ بتن به حداکتر 


خود میرد شکل Fay‏ 


نتایج مربوط به منحنیپای لنگر انحناء در شکل ۷ه نشان داده شده است.به ازای 
درصد های کم فولاد منحنی‌ها بسیار شبیه به تیرهای فولادی است.یک خط تقریبا" مستقیم 
اولیه نشان.دهنده رشد سریع لنگر در اثر افزایش انحنای کوچک می‌باشد ( مربوط به منطقه 
ارتجاعی ) . این خط سپس خمیده می‌شود به‌طوری که در آن بمازای افزایش بسیار کوچکی‌در 
لنگر » انحنای زیادی Sole‏ می‌گردد ( مربوط به دوران خمیری) . همچنان که درصد فولاد 
افزایش می‌یاید حداکتر لنگر به‌صورت متنا سب زیادتر می‌شود , ولی همزمان با آن درحداکتر 
انحنای کا هشی به‌وجود می‌آید 


۱۶۲ روشهای خمیری برای سازه‌های فولا دی و بتنی 











Vo نوع‎ or 

Nimm?‏ ۲۵۰ به فولاد 
اگر د رصد فولاد کمتر از ۵/۴۹ درصد 
باشد مقطع با فولاد کم خواهد بود 


(الف ) فولاد ثرمه 


صرفنظر از کرئش سختی هس سس 


تون نوع To‏ 

o, = ۰ ۶‏ فولاد 
اگر د رصد فولاد کمتر از ۲/۸۵ درصد باشد ۱ 
مقطع با فولاد کم خواهد بود ظرفیت دورانی سیم 


( ب ) فولاد با مقاوست 
کتشی بالا 


صرفنظر از کرتش سختی 


ا 
oo ey‏ 0.03 0.02 0.01 


۵ - ۷ JS: 


افزایش سریع انحناءبا فولاد کم»دراثر جاری شدن‌فولاد قبل‌از رسیدن بتن به حداکثر 
تنش ایجاد می‌گردد .این حالت‌را حالت " با فولادکم گویند . انحنای زیاد باعث‌افزایش 
زیادی در تغییر مکان می‌شود بنابراین اطلاع قبلی از شکست وجود دارد » شکستی‌که نهایتا 
در اشر انهدام بتن بوجود می‌آید . 

بازا۶ د رصد های زیاد فولاد » شکست بسیار ناگهانی و غالبا" انفجاری است و قبل از 
شکست افزایش زیادی در تغییر مکان وجود نخواهد داشت . بتن قبل از جاری شدن فولاد 
منهد م می شو د .این ¿ حالسراحالت با فولاد زیاد " گویند . 

در مقاطع با فولاد کم به‌طور موءثری فولادها کنترل کننده هستند و این مقاطع شبیه 
به‌تیرهای فولادی رفتار می‌کنند . سرانجام در حالی که حداکتر کرنش بتن به مقدارحدیآن 





استفاده از روشپای خمیری در ,۰۰۰۰۰ ۱۶۲ 


رسید (در این مثال ۰/۰۰۳۵ در نظر گرفته شده است )»که این مقدار بهاندازه قابل توجهی 
کمتراز حداکثر ممکنه کرنش فولاد است » بتن شکسته می‌شود » بنایراین ظرفیت دوران‌خمیری 
در مقایسه با نیرهای فولاد ی بسیار محد ود است . در مقاطع با فولاد زیاد ترد شکنی بشن 
کنترل کننده است . در این حالت دوران خمیری بوجود نمی‌آید . 

به‌ازای د رصد فولاد خیلی کم علاوه بر انحناء درلنگر نیز افزایش مشخصی د رست 
قبل از شکست به‌وجود می‌آید که ناشی از اثر کرنش سختی در فولاد هاست . 

تفاوت اساسی دیگری بین رفنار حالت با فولاد کم و حالت با فولاد زیاد وجوددارد. 
شکل ۶-۷ موقعیت محورکرنش صفر را در شکست برای درصد های مختلف فولاد نشان مید هد. 
افزایش فولاد باعث پایین افتادن محور می‌شود . 

محد ود کرد ن موقعیت محور کرنش صفر وسیله مناسبی برای جلوگیری از مشکلات ناشی 
از حالت با فولاد زیاد می‌باشد . 








gay شکل‎ 


۳-۲-۷۲ تیرهای با فولاد کششی و فشاری 

در تمام تیرهای بتن آرمه در عمل‌مقداری فولادفشاری قرار داده می‌شود . مقدار این 
فولاد که غالبا" برای نگه داشتن میله‌های‌برشی‌در اجرا به‌کار می‌رود اسمی است » اما ممکین 
است از آن برای بالابردن مقاومت فشا ری در منطقه بتن فشاری استفاده گردد. در شکل ۷-۷ 
مقطع نمونه‌ای نشان داده شده است . ازروشی که قبلا" بیان شد می‌توان‌برای‌تحلیل استفاده 
کرت با این cA see‏ خالی ترو ی آغافی ase‏ فخا ری تیر آقافه نیغورد .ی فک 
۸-۷ با فرض0.1 = ٩/4‏ نتایج تحلیل نشان داده شده است . 


۱۶۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


خمیری مقطع را نیز افزایش می‌دهد . این افزایش در بعضی حالات قابل ملاحظه می‌با شد . 


4%, 4% 






صرفنظر از کرتش سختی Fm mm‏ 
بتن نوع ۲۰ 4% 


ly > ۲ ۵۰ N/mm?‏ فولاد 


2%, 1% لے مد‎ ae : fe 
eM pees es 


راهتما > منحنی ZF‏ نشان می‌دهد که فقط ۳ آرماتور 
کششی وجرد دارد . منحنی 5۲ و 4۱ نشان می‌دهد که 
BY‏ آرماتور کششی و ۱ آرما تور فشاری وجود دارد . 


۱ سس رز‎ 4 ae 
0.01 0.02 0.03 0.04 Xa 


شکل ۷ ۸ 


۲-۲-۷ رابطه لنگر chest‏ 


تحلیلہای مطرح شده در دو قسمت قبل در دو نمودار شکل ٩-۷‏ جمع بندی شد ها ست. 
تمودارها برحسب رابطه بین لنگر و انحتا تا رسیدن به لنگر و انحنای نهاییی رسم شدماند . 
در شکل ٩-۷‏ الف نتایج مربوط به تیرهای شا مل‌د رصد های مختلف فولاد کششی با تیرفولادی 
نمونه مقایسه شده است . شکل به‌طور روشن نشان مید هد که چگونه نسبت انحنای‌مریوط 
ses‏ وران خمیری با افزایش فولاد کاهش می‌یابد . همچنین نشان می‌دهد که تیر فولادی 
ظرفیت د وران خمیری بسیاری زیادی دارد . شکل ٩-۷‏ ب اثر سودمتد فولاد فشاری را در 








استفاده از روشهای خمیری در ...... ۱۶۵ 


افزایش دوران خمیری نشان می‌د هد . 


فولاد کم و زیاد تعریف مشخصی دارد . جد ول ۳-۷ درصد فولاد و موقعیت محور کرنش‌صفر 
۱ 
ر 


(برحسب 4/× ) در لحظه تغهیر وضعیت از حالت با فولاد کم یه‌حالت با فولاد زیادیرای 
مقا ومتپای‌مختلف بتن و انواع مختلف فولاد نشان می‌دهد . نتایج استفاده شد ه در این‌فصل 
شکل نظری دارد ولی آزمایشپا صحت‌نظریه رابرای بیان‌رفتا رمقاطع بتنآرمه اثبات‌می‌کنند . 


تحلیل Bay‏ ررفته برای هرشکل از تیر بتنی و حتی ستونهایی‌که تحت اثر لنگر و نیروی 
محوری هستند قابل استفاده است . 


بتن نوع Yo‏ 
۲ ۲۵۰ = فولاد 





06 0.8 10 








۱۶۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولا دی و بتنی 











Sly oy‏ ظرفیت دوران خمیری کافی نباشد چه می‌شود ؟ 

تیر بتن آرمه یکسره شکل pony‏ الف را در نظر بگیرید . تحلیل ارتجاعی (نمودا رلنگر 
خمشی شکل ۱-۷ ب ) نشان می‌دهد که بزرگترین لنگر خمشی‌در aS‏ گاه میانی Ely‏ است. 
تیه که این گرا لگ ر aa ch‏ یکر ا رنه ما وی باق بوخ د از فود ر تیردو 
حالت ممکن است‌اتفاق بیفند .قسمتهای ج و د JS‏ ۱۰-۷ حالات مختلف را نشان مي‌دهد . 


1600 kN 1600 «N 





3 


5 
۱250 kN ın 


150# 
( ج ) مولاد کم (مثلا" (wy‏ 








( د ) فولاد زیاد (GFN)‏ 


امکان د وران خمیری وجود ندارد . ي مفصل خمیری در 8 USE‏ می‌شود 

در 8 ترد هکی اتفاق‌می‌افتد . توزیع مجدد لنگر به‌وجودمیآید و بار تامقدار 
تیر بەد ود هانه‌مجزا پا تکیه‌کا هپای ( ۸٥۰ kN‏ اروی هرد هانه می‌تواند انزایش یابد 
ساده تقسیم می‌بود . شکل ۰-۷ ۱ نمودار لنگر خمشی در فروریخنگی 











استفاده از روشهای خمیری در ....۰.. ۱۶۲ 






خمییری 
kN m 1500 kN m‏ 1500 





4N m 2000 +۲ ۰‏ 2000 ) 3 ( 
لنگرهای‌خمشی در هردوددهاته از لشگرشهایی 
تیر بزرگتر است t‏ بنابراین هرد ود هاته rye‏ 


یز شکل ۷سه | 


اک ا ورس کی راود در و ا مھ ف Pee ere FP cee‏ یرف 
کافی جہت پخش مجدد کامل لنگرهای خمشی دارد و تیر قبل از فروریختگی قاد ر به تحمل 
بار بیشتر خواهد بود ولی » وقتی که در صد زیادی از فولاد وجود دارد درنقطه با بیشترین 
لنگرخمشی ترد شکنی اتفاق‌می‌افتد و نير یکسره به دوقطعه تیر ساد ه‌تقسیم می‌شود .لنگرهای 
lyase‏ مه در هرج‌ها ده به‌طور قابل سای بزرگتر از لنگر تفا وم رن قوته وبلافا مله 
در هر یک از دهانه‌ها فرو ریختگی ایجاد می‌شود . تفاوت در رفتارهای فوق بسیار محسوس 
اسز یک ارآ نها تھا کرک واک at‏ موا ly‏ ری کا دی سکن انیت 
وینابراین پخش مجدد لنگرهای خمشی مقداری به‌وجود می‌آید . همین که ظرفیت دوران 
به آخر رسید شکست ناگپانی ایجاد می‌شود . این موضوع !شکال طراحی سازه‌های بتن آرمه 
را به روشهای خمیری بیان می‌کند . کنترل کردن مقاومت فرو ریختگی سازه تنها کافی نیست 
که زره تعاسبات یری سامه رل ی شود )و لازم JAS Cal‏ شد که آي دار 
د وران خمیری در هرمفصل در محدوده ظرفیت خمیری مقطع قرار دارد و Se LT‏ نیزم گسترش 
می‌یابد ؟ در روشهای خمیری ساده » مثلا" کار مجازی » مقدار دوران را نمی‌توان ن محاسبه‌کرد. 

همان طور که قابهای پرتال نمونه شکل ۱۱-۷ نشان می‌دهند » قابهای يتن آرمه را 
می‌توان با فرض گسترش کامل مکانیزمهای فروریختگی طراحی کرد . در واقع » بیکرا( ۲۴و۲۳) 
یک روش طراحی مناسی برای سازه‌های بتن آرمه ارائه کرده است که مقادیر دورانهاراکنترل 
می‌کند . بد یھی است که این روش مشکلتر از روشهای ساده است . روشهای پیچید هتشر نیسز 
وجود دارد (۲۵) . به‌هرحال » مشکل محد ودیت ظرفیت د ورانی » علیرغم اثر نا آشکار 
فولاد فشاری» مانع از پذیرش روشهای واقعی طراحی خمیری در مورد قابهای بتن آرمه شد ه 


است » 





۱ BAKER 


۱۶۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 





شکل ۷ - ۱۱: مکانیزمهای فروریختگی برای قابهای بتن آرمه 


درانگلستان روش جاری برای طراحی قطعات بتن آرمه در آیین نامه 110 ۵(0۳) آمده است . 
آیین نامه C۴110‏ فلسفه کامل حالات حدی را نیز در بر دارد . وقتی لنگرهای مقساوم 
کات کے اسان بای فا ای بت و ر oN‏ دوز رید 
تنش ہتن در شکل ۱-۷ برا ساس نتایج تحقیقاتی به‌دست آمده است . این توزیع برای‌مقاصد 
طراحی بسیار نامناسب و پیچیده است110۰ LCP‏ تعیین لنگر مقاوم دو شکل توزیبع تنش 
دیگری را مجازدانستها ست .در شکل ۱۲-۷ توزیع تنشپای‌ساده شد ه باتوزیع تنش فوق‌الذکر 
( مجاز برای ضرایب اطمینان جزئی ) مقایسه شده است . همان طور که جسدول FAY‏ 
مي‌بينيم برخلاف انتظار در هر سه حالت لنگرهای مقاوم مشابپند , 
یکی از نتایج مهم قسمتهای ۲-۷ و ۳-۷ این بود که مقاطع با فولاد زياد خطرناک بوده و 
هرگز نباید مورد استفاده قرار گیرد . آیین نامه 110 CP‏ به دو روش از فولاد گذاری زیاد 
کی کرو erate, "SMa call‏ را وی مقر ارام رتم دما 
(x/d > 0.5(‏ و ثانا" مقدار فولاد را به‌حداکثر چهاردرصد محدود کرده است . همان طورکه 
د رجدول ۳-۷وشکل ay‏ نشان داده‌شد .این محد ودیتپاحالت پافولاد کم‌را ایجاب می‌کند. 


استفاد ه از روشهای خمیری در Oro‏ ۱5۹ 











15.2 N/mm? 
12 Némm? 13.3 N/mm? f2 ترا‎ 
— gests محور کرنش صفر س‎ 
ج : توزیم تدش مستطیلی ۱۱۵ 0۴ ب . توزیع ننش صهمی 110 6۳ الف : توزیم تنش استفاده شده‎ 
در این فصل‎ 


شکل ۱۲-۷ 


بدین ترئیب آیین نامه تمام ضوابط نظریه خمیری را در نظر گرفته و در آن قابلیت 
قدری دوران خمیری برای مقاطع با فولاد کم تضمین شده است اگرچه برای بعضی از مقاطع 
ظرفیت مذکور خیلی محدود خواهد بود . همان طور که در قسمت ۲-۷بیان شد طراحی 
خمیری واقعی را نمی‌توان‌برای تعیین‌مقدار لنگرهای مقاوم مجازدانست .به‌جای آن 110 CP‏ 
برای تعیین لنگرهای مقاوم » موارد زیر را مقرر کرده است . 


جدول ۴-۷ مقایسه توزیع تنش بتن در حالات مختلف 












4.63 
(28%  دالوف‎ ( | (2.8% 


| - با استفاده از تحلیل ارتجاعی پخش لنگرهای خمشی را انجام دهید . ازبارهای 
فروریختگی با ضریب استفاده شود . با تحلیل ارتجاعی یک سری لنگرها ی خمشی وا PS‏ در 
انتپای هریک از اعضاء به‌دست ay Tage‏ . لنگرهای میانی با ترکیب لنگرهای -خمشی آزاد و 


i)‏ فولاد 








۱۳9 روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بنتی 


لنگرهای وا کش بهد ست می‌آیند ۰ 

۲ این لنگرها را اکنون با استفاده از قوانین زیر می‌توان توزیع مجدد نمود . 

الف — وقتی لنگرهای مقاوم در اثر توزیع مجدد افزایش می‌يابند محد ودیتی وجود 
ندارد . 


ب اگر توزیع مجدد باعث کاهش گردد » مقدار کاهش به‌وسبله یک ضریب کا هش 


محد ود می شود 
کا هش در M,‏ 
ج ج کک .= red‏ 
بزرگترین لنگرارتجاعید رعضو 
Brea > 0.3 or 6 -* (vy -Y)‏ 


ضریب محور خنثی برای‌مقطعی‌که در مقابل لنگر کا هش بافته مقاومت می‌کند = Nid‏ 
(از رابطه فوق نتیجه می‌شود که اگر مقطع حاصله با فولاد بسیار کم باشد (به جدول ۲-۷ 
مراجعه شود ) حداکتر کا هش ممکن Yo‏ درصد خواهد بود . هرچه درصد فولاد افزایش‌یابد 
ضریب محورخنثی یعنی / ×زیاد می‌شود و ظرفیت دوران خمبری و مقدار توزیع مجددلنگر 
کا هش می‌یابد ) . 

در تیرها ,ررم۵/» برابر با ۰/۵ است بنابراین حداقل کا هش po‏ درصد می‌باشد . 
چ ا گرا و امن ین تیه Gia elie‏ 
برای ۶/4 را مجاز می‌داند . بجز حالتی که نیروی محوری کوچک است احتمالا" کا هش‌دادن 
قابل ملاحظه در لنگر ستونہا مجاز به‌نظر نمی‌رسد . 

۳ - لنگر مقاوم در هر مقطع ale‏ کمتراز ۷۰ درصد حداکثر لنگر ارتجاعی در مقطع 
شود , 

یک مثال ساده اهمیت این قانون را مشخص می‌کنند . شکل ۱۳-۷ نمودار لنگرخمشی 
برای یک تبر دو سر گیردار را نشان می‌دهد . با استفاده از قانون اول » لنگرهای خمشی د ر 
اثر بارهای فرو ریختگی به‌وسیله تحلیل ارتجاعی تعیین می‌شوند . مطایق شکل در بارهای 
عملی‌نیز لنگرها ی‌خمشیارتجاعی‌بود هو نستیازلنگرها یا رتجا عی فروریختگی‌می‌باشند. توزیع 
مجدد لنگرها در اثر کا هش لنگرهای انتهایی حاصل‌می‌گردد .لنگرهای توزیع شده,لنگرهای 
مقاوم لازمی هستند که در عین حال موقعیت و محل فولاد ها را مشخص می کنند . به‌خاطر 
داریم که فولادها نییروی‌کششی‌حاصل از خمش را تحمل می‌کنند »اہن فولادها بایستی مطایق 
شکل ۱۴-۷ جای‌گذاری شوند .مشکل آنست که محل قطع فولادهای‌بالایی و پایینی در نقطه 


استفاده از روشهای خمیری در ...... ۱۷۱۱ 


b‏ می‌باشد » پعنی نقطه عطف مربوط به نمودار لنگرخمشی حاصله از پخش مجدد لنگر. تحت 
بارهای عملی نیز فولاد لازم است و در بالای ثیر یایستی تا نقطه » ادامه داده شود,همان 
طور که با خط نقطه در شکل ۱۳-۷ مشخص شده است .ترکهای حاصله نشان دهنده وضعیت 
مطلوبی در تیر نیست . قانون سوم به‌طور مو*ثری مانع از بروز این مشکل است » این قانون 
الگوی لنگرهای مقاوم مطابق شکل ۱۵-۷ را نتیجه می‌د هد . 


لنگرهای ارتجاعی 






لنگرهای توزیع dru‏ د شد ه 
ترکیب‌لنگرهای خمشی آزاد و لنگرهای Sg‏ 


oe des واکنش توزیع‎ 










لنگرهایی که Tey‏ رماتور فوقانی نیاز دارند 
of M,)‏ 70%( 


لنگرهای توزیم مجدد شده 








شکل ۷- ۱۵ 


در 110 CP‏ بیان شده است که در طراحی » توزیع مجدد کامل لنگرها همیشه لازم نیست . 
اگر توزیع مجدد لنگر در همه‌جا کمتراز yo‏ درصد atl‏ فرمولهای ساده شد های برای‌محاسبه 
لنگرهای مقاوم داده شده است . 

در توزیع مجدد لنگرها دو خط مشی اصلی وجود دارد . اگر مقطع عضو مستطیلی 
شکل باشد , بایستی حتوالامکان سعی کرد که لنگرهای مثبت و منفی مساوی شوندو بنابراین 
مشکل تعیین محل فولادها از بین می‌رود , اگر مقطع تیر ۲ یا با شکل باشد لنگر منفی 
بایستی حتی‌الامکان کوچک اختیار شود چرا که لنگر منفی مقاوم بەد لیل کمتر بودن سطح 
بتن فشاری‌کوچکتراز لنگرمثیت مقاوم می‌باشد , ذکر یک مثال‌توزیع مجدد لنگر را به‌بپترین 


وجه تبیین می‌کند . 


۱۷ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتتی 


Glace GEE GLE Je pe‏ شوه اس که ام ر کر 
T‏ شکل است و حداکتر و حداقل بارهای با ضریب وارد 7۵ ms 200kKN‏ ×× 50 می‌با شسد . 
بدترین ترکیبات بارگذاری در شکل مشخص شد هاند . حالت اولی بیشترین لنگر منفی را در 
تکیه‌گاه میانی و حالت دوم بیشترین لنگرمتبت را ایجادمی‌کند.لنگرها یارتجاعی بااستفاد ه 


از پخش لنگر به‌دست آمده‌اند . 


$313 





منظور از توزیع مجد د لنگر حتی‌الامکان کا هش دادن لنگرهای منفی است . لنگر منفی‌میانی 
در حالت بارگذاری اول به‌اندازه yo‏ درصد نا مقدار ۲( 3719 کاهش داده مسی‌شود , 
لنگرهای‌انتهایی‌اعضای طره‌ای را نمی‌توان تغییرداد زیرا این‌لنگرها یابارهای‌روی‌قسمتهای 
طرها ی در حال تعادلند . پس cla Sd‏ خمشیآزاد به‌لنگرهای واکنشی جدید ملحق‌می‌گردند 





استفاده از روشهای خمیری در ,..... WY‏ 


این لنگرهای توزیع شد ه و مقادیر مربوط به Yo‏ درصد از لنگرهای اصلی در شکل رسم شد ماند. 

در بارگذاری حالت ۲ لنگر متفی میانی را نا مقدار ۳ ×× 3719 می‌توان افزایش داد 
زیرا این لنگر مقاوم برای حالت | در نظر گرفته شد ه است,لنگر مثبت حاصله دردهانه‌طرف 
چپ برابر با ۳ ×× 3559 (کا هش یافته از مقدار  KN‏ 3945 ) می‌باشد . با کا هش لنگریمقدار 

. برایر با (386/5313 =( 0.072 می‌شود‎ Beg ۰ 386 kN m 

بحرانی‌ترین لنگرهای خمشي را می‌توان از ترکیب دوحالت بارگذاری به‌دست آورد و 
پوش لنگرخمشی‌طراحی را بهد ست" ورد . باید توجه‌داشت‌که د رفسمتپاییازتیر مقدار  Me‏ ۰/۷ 
بحرانی‌تر از لنگرهای توزیم مجدد شده است . در شکل ۱۷-۷ منحنیهای پوش برای قبل و 
بعداز پخش مجدد نشان داده شده است . 

ارزش توزیع مجدد لنگر معلوم است . حداکثر لنگر منفی به اندازه قابل ملاحظه‌ای 
کا هش یافته و در این حالت تقریبا" به‌طور اتفاقی . حداکتر لنگر مثبت نیز اضافه شده است 
نقاط abs‏ (جایی که لنگرهای مثبت و منفی صفر هستند ) به‌وسیله توابع ریاضی مربوط 
به‌نمودا رهای لنگرخمشی(به‌قسمت ۲-۲-۴ مراجعه شود ) يا به‌وسیله رسم دقیق و اندازه‌گیری 
دیاگرامپای لنگر خمشی بەد ست می‌آیند . 


.0م ~~~ 





| 


3659 


3946 
قبل از توزیع مجدد بعدازتوزیع مجد د 


شکل ۱۷-۷ 


کنترل دیگری نہز بایستی انجام شود . در تکیه‌گاه میانی0.3 = ي,قاست .این‌بدان‌معنی‌است 
که مقدار حداکثر ضریب محور خنشی x/d‏ در آن نقطه ۰/۳ است (به معادله ۱-۷ مراجعه‌شود) 
درنقطه Slam‏ لنگرخمشی 20.072 و است .اما xfd‏ تنها می‌تواند ۰/۵ باشد و نه‌عدد 
مورد انتظار ۰/۵۲۸ زیرا110 CP‏ حداکثر مقدار را به‌قدار ۰/۵ محدود می‌کند تا حالت با 
فولاد کم تا مین شود . 


۱۷۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


۷- ۵ جمع‌بند ی 

در این فصل مشکلات به‌کارگیری روشهای خمیری در مورد سازه‌های بتن آرمه بیان 
welds! sagas‏ با فولادکم قادر به‌دوران غمیری هنته ا اف یو د رمقایسه اچ ای 
فلزی محدود است . این موضوع Bay‏ رگیری نظریه خمیری را غیر ممکن می‌سازد . در ۱10 6۴ 
با محدود کردن مقدار فولاد و محل محور خنثی » مقاطع با فولاد کم ایمن شد هاند . پخش 
مجدد لنگر وسیله‌ای برای استفاده از فواید روشهای خمیری است ولی در موقع استفاده‌ازآن 
بایستی اثر کا هش ظرفیت دورانی ناشی از افزایش مقدار قولاد را در نظر داشت . 

نوعی ازسازه بتنی وجود داردکه معمولا" با فولاد بسیار کم است.دالهای بتنی‌عموما" 
تنہا درصد های کمی فولاد دارند و به‌روشهای خمیری طراحی می‌شوند . این روشپا در فصل 


بعدی ذ کر خواهند شد , 


۶-۷ سایل 


٣-۶-۷‏ تیر دو سر گیردار بتن آرمه به‌دهانه ] بار گسترده یکنواخت س در واحد طول را 
در موقع فروریخنگی تحمل می‌کند . لنگرهای‌خمشی را طوری پخش مجدد کنید که در وسط 
دهانه و تکیه‌گاهپا لنگرهای مقاوم مساوی شوند . مقدار لنگر مقاوم چقدر است ؟ نقاط قطع را 
برای فولاد های فوقانی و تحتاتی تعیبن کنید . 

۲-۶-۷ شکل ۱۸-۷ یک تیر 1 شکل بتن آرمه را نشان می‌دهد . بار تحمل شده در فرو 

ریختگی برایر kN‏ 300 (شامل وزن تیر) است و نمودار لنگر خمشی براساس تحلیل 
ارتجاعی می‌باشد . لنگرها را به‌منظور دستیابی به‌نوزیع لنگر خمشی مطلوبتر توزیع مجدد 

کنید . مقادیر را روی یک نمودار که مهمترین مقادیر لنگرها و ابعاد را می‌دهد رسم‌کنید . 


300 ۷۷ 





استفاده از روشهای خمیری در ....., ۱۷۵ 


۶-۷ ۳ مساله ۲-۷ برای تیر و نمودار لنگر خمشی شکل ۱۹-۷ را تکرار 


BOO kN 






100 kN/m 


IIIIII 





Fa FAY‏ تیر یکسره‌ای همراه بانمودا رهای‌لنگرخه‌شیبرای بحرانی ترین حالات بارگذاری 
(سه حالت ( در شکل yoy‏ نشان داده شده است . با استفادهاز پخش مجدد لنگر حداکگر 
لنگرهای مثبت و منفی راهمسان‌کنید .بارسم پوش لنگرهای توزیع مجد د شده نتایج راخلاصه 
کنید . 


۱ = 200 ۸ 
2 - 5 ۲۲ 


بارگذاری‌حالت | (قرینه این حالت نیز وجود دارد ) 5080 oe!‏ 


بار 
ر 





پارگذاری حالت (۳) 


2500 235 2315 2500 
wt 000 


SS <>‏ | 
لنگرها پرحسبا ۲ ۲۸ 29« 50 )4 7.50 
آ فان ہرحسب ۱8۰ er‏ .13 


شکل ۲۰-۷ 





۲ _ ۱ 
تحلیل خط سیلان و روش نواری هیلربور ک برای دالهای 
oy‏ آرمه 


۸ - ۱ مقد مه 


د رفصل قبل نشان‌داده شد که کاربرد نظریه‌خمیری درمورد سازه‌های بتن آرمه‌معمولا" 
با ees‏ موجه مت « as‏ کر د ورای یری دا کی شتا ria‏ موا بت 
Aas lees eet gould‏ کم ا کن شا هی jel‏ 
یک د رصد فولاد غبر معمول است . در نتیجه دالپا ظرفیت دورانی خمیری قابل ملاحظه‌ای 
دارند و می‌توان آنها را به‌خویی به‌روشهای خمیری تحلیل و پا طراحی نمود . 

در این بخش دو روش که درحال حاضرکاربرد وسیعی دارند موردبررسی قرارمی‌گیرند . 
روش نظریه خط سیلان مشپورترین آنهاست .این روش با روشهای تحلیل‌سازه‌های‌فولادی 
که درآنپا بارهای فروربختگی‌محاسبه می شد ند مشابپنهایی دا رد که در اینجا ملا حظه خوا هند 
شد . روش نواری هیلربورگ یک روش تشریحی برای طراحی دال است , که استفاده از آن 


ساد ه و راحت است ‘ 


۲ نظریه خط سیلان‎ ya 


۱-۲-۸ یک مبنای نجربی در مورد تحلیل خط سیلان 


نظریه خط سیلان اول بار توسط ژوها نسن ابداع گردید که تز دکترای خود را در این 
مورد در سال ۱۹۴۳ منتشر کرد (ع۲۶) . تحقیقات زیادی نظر زوهانسن را حنی شاید بیش از 
آنچه او فکر می‌کرد و يا در نظر می‌گرفت گسترش داد و هدف آنپا ارتباط دادن نظریه خط 
سیلان با نظریه خمبری سنتی (به‌گونه‌ای دقیقتر ) بود . 


¦ - 68 ۲ - line theory ۳ —K. W. Johansen 


۱۷۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 





شکل ۱۸ آزمایش روی دال مربع با تکیه‌گاههای ساد ه 


یرای شروع » ساده‌ترین کار تبیین نظریه نوسط آزمایش روی دالہای بتنی می‌باشد . 
تصا ویر اب[ و ۵-۸ و ۱۶۸ دو سمت بالا و پایین سه‌نوع دال را که تحت بسار 
kgs,‏ که teh oy cael sia‏ ھی GAELS‏ وارد مان یذ : 

شکل ۱-۸ دال مریعی را نشان می‌دهد که به موازات اضلاع فولاد بندی شده است . 
لبه‌ها روی Sa‏ هپایی قرار دارند که از حرکت قاعم جلوگیری می‌کنند ولي مقاومت کمی‌در 
تقایل دورا ی داد yo. (aslo Glee SiS)‏ طرف gees‏ [ طرفت Sling‏ کال کو دن نگل 
طرف بالا نامگذاری شده زیرا در آزمایش نیرو به‌سمت بالا اعمال می‌گردد ( بخصوص نزدیک 
Sp‏ فان Ge‏ کید دی Sey‏ دار Sy oul‏ تربار کی هکلم کیرد Lilet‏ 
افزایش بارها تنہا تعداد کمی از آنا بزرگ می شوند . دراین‌حالت‌خاص ترکپا به‌تندی‌روی 
قطرها توسعه داده می‌شوند . در طرف دیگر (فشاری) دال بجز قسمتهای فشاری بتنی که در 
امتداد ترکهای عریض طرف کششی قرار دارد وضعیت نسبتا" نامشخص است . این مجموعهاز 
ترکهای بزرگ و خرد شدگی بتن درست حالنی‌را که یک تبر با فولاد کم پس‌از دوران خمیری 
به ظرفیت لنگر مقاوم خود می‌رسد نشان می‌دهد . یک خط سیلان شکل ایده‌الی از این 
وضعیت است . تصور خط سیلان به‌صورت پک سری از مقاطع تبر مجاور هم به‌طوری که‌هرمقط 
تحت دوران خمیری قرار گرفته و به ظرفیت لنگر مقاوم خود می‌رسد شاید ساده‌تریسن روش 
برای درک موضوع باشد . 

در طولآ زماپش اندازه‌گیرها درنقاط A‏ و 8 و )(شکل ۱-۸)قرار داده شدندتا pend‏ 
مکان قاعم دال اندازه‌گیری شود . منحنیپای بار - تغییر مکان برای هرسه اندازه‌گیر درشکل 
۲-۸ نشان داده wheat‏ . برای تغییر مکان وسط تاوه» نحنی » تفییری در شیب را در بار 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ۰۰۰۰ ۱۷۹ 


کم نشان می‌دهد (وقتی ترک‌خوردگی شروع می‌شود ) و سپس با گسترش خطوط سیلان‌د ردال 
یک کا هش تدریجی در شیب ایجاد می‌گردد . ولی آن طور که انتظار می‌رفت شیب بسه طور 
پیوسته کا هش نمی‌یابد و به صفر ( نشان دهنده فروریختگی ) نمی‌رسد .این‌نکته‌ای است که 


بعدا بیان lye‏ هد شد (به‌قسمت باب ۲-۲ مراجعه شود ) , بار 


oa 
100 










افزایش شیب نشان دهنده 
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(mm) خیز‎ 





۲-۸ شکل‎ cabs 


منحنیپای‌مربوط به نقاط 8 و ٤‏ ابتدا از هم جدا شده ولی سپس بهازای بارها یبیشتر 
تقریبا" به‌هم می‌رسند .اگر در شکل ۲-۸ بهازای بارهای مختلف تغییر مکان مقطع روی محور 
میانی‌که از تقاط ۸ By‏ می‌گذرد رسم شود .ملاحظه می‌شود که در بارهای زیاد مقطم تقریها" 
پیک‌خط مستقیم است . این موضوع و یکسان بودن تقییر مکان در تقاط 8 و ٤‏ نشان مید هد که 


۱۸۰ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


بهازای بازهای شود یک تب eh‏ تلهم بین غار یکی ار glen shy‏ سا یت 


تکیه‌گاه ساده 





شکل ۸ - ۵: آزمایش روی دال (تاوه ) مستطیلی با لبه‌های گیردار 


آزمایش و رفتار تجربی ما را به تعیین یک مدل ساده از فروریختگی og‏ هسدایت 
می‌کند . مکانیزم فروریختگی alt‏ ۲خط گسیختگی است که درتمام طول فطرها ادامه‌می‌یابند 
و قطعات مثلثی صلبی از تاوه بین خطوط سیلان به‌وجود می‌آورند (شکل (FHA‏ 
لبه‌ها ی تاوه و خطوط سیلان محورهای دوران برای قسمتپای صلب تاوه می‌با شند . این‌بدان 
معناست که د وران خمیری خطوط سیلان تنا تغییرشکل مربوط به تاوه می‌باشند .فصلهای 
۳ و ۴ و ۵ اساسا" مربوط به تحلیل مکانیزمهای فروریختگی بود ولی پذیرش آنپا به عنوان 


تحلیل خط سیلان و روش نواری 4 و و و ۰ VA}‏ 


ھی eles‏ در eae‏ لیا Sled Gite‏ ا 

نتایج آزمایش روی پک مدل تاوه با لبه‌های گیردار (در مقابل تغییرشکل لبه‌ها کاملا" 
(IG‏ دسا کک کاخ در شا رت وان gulls‏ کو اس ایی دان سول 
با یک تیر دو سر گیردار است و با مشابہت سازی با یک چنبن تیری , انتظار می‌رود علامت 
لنگرها دروسط و لبه‌های تاوه مخالف یکدیگر باشند .این موضوع به‌وسبله شکل ۸ - ۵ مشخص 
شده است .ترکهایی در قسمت فوقانی تا وه وجود داردکه شکل آنها بسیار شبیه به‌حالت تا وه 
با تکیه‌گا هپای‌ساده در شکل ۱-۸ است و شامل ترکہای بسیار بزرگ قطری است.»در اطراف 
لبه‌های فوقانی تاوه شوا هد ی از خرد شدن بتن وجود داردودر پایین تاوه خرد شدن بتن در 
ول ترا Liked iby clean‏ ات کا (lie, hath‏ زر 
شکل 4ع نشان داده شده است . توجه شود که خطوط سیلان مثبت قطری بطور lite‏ وتی از 
bobs‏ سیلان منفی اطراف لبه‌ها نمایش داده شده است , 


۲-۲-۸ علائمی برای تحلیل خط سبلان 


شکلها ی مربوط به‌حل مسایل تا وه‌ها به‌علت تعد د اطلاعات لازم معمولا"پیچید همی‌شود . 


(برای استفاده در متال ) 





شکل ۸ع 


shy‏ سادگی کار علاشم مفیدی تعریف شده است . تا کنون تعدادی از hal‏ به کار رفته است 
و در اینجا با جزئیات بیشتری مطرح می‌شوند . 


Bo ts خط سیلان‎ 





۱۸ روشضهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 





خط oy Mew‏ منفی eee‏ یداه ماه 

محور دوران اس اسب تکیدگاه پیوسنه (گیردار ) 
يار سب لبه‌آزاد ‏ س 
فال ص 


۸ - ۲ ۳ جنبه‌های نظری تحلیل خط سیلان 


مشکلاصلی تحلیل خط سیلان تصمیم گیری د رمورد Be‏ نیزم فروریختگی است,خوشبختانه 
حالات استانداردشده زیادی مشخص شد ه است (TY)‏ . عموما" هر الگوی خط سیلان بایستی 
به‌وسیله تجربه و مجموعه قوانین قابل استفادهای تأیید شود . ( به بند ۴-۲-۸ مراجعه‌شود) 
تضمینی‌وجود ندارد که الگوی انتخاب شده صحیح باشد . این الگو شرایط تعادل و مکاسیسزم 
را برآورده ساخته ولی لزوما" شرط تسلیم را بر آورده نمی‌سازد .بدبختانه »کنترلاین‌موضوع 
اگر غیر ممکن نباشد مشکل است بنابراین عموما" جواب مربوط به هر خط سیلان کرانالایی 
می‌باشد . از جنبه نظری نتیجه تحلیل خط سیلان د ست پاییسن و سازه نا مطمتن است زیر 
در کرانه بالایی مقاومتی پیش از مقاومت وافعی تاوه بەد ست میآید . از نظر فیزیکی نتیجه 
مورد قبول و سازه مطمئن است زیرا در تحلیل از دو عامل مهم صرف نظر شده است . 

| - در محاسبه لنگرهای مقاوم تاوه از کرنش سختی در فولاد ها صرف نظر شد ه است . 
JS‏ ۵-۷ نشان می‌دهد که به‌ازای د رصد های کم فولاد در تاوه , کرنش سختی » لنگرهارا 
به‌طور مو ثری افزایش می‌د هد و بنابراین مقاومت تاوه زیاد می‌شود . 

۲ - نظریه خط سیلان حالت اید لی از رفتار واقعی ناوه است و در آن فرض 
شده است که بارهای قاثم تنپا توسط خمش تحمل می‌شوند.آزمایشها نشان می‌دهد که این 
گونه نیست . اگر Wis‏ خمش وجود داشت شیب منحنی بار تفییر مکان تا مرحله شکست‌به‌طور 
پیوسته کا هش می‌یافت در حالی که منحتی بار - تفییر مکان وسط در شکل ۲-۸ ابتدا کا هش 
را نشان می‌دهد ولی دوباره افزایش می‌یابد و سپس مجددا" کاهش می‌یابد و بعد مقطع 
گسیخته می‌شود . افزایش شیب ءناشی از "عمل فشایی " است .در واقع قسمتی از بار توسط 
خمش و قسمتی توسط نیروهای ایجا د شد ه در داخل صفحه تاوه Jas)‏ غشایی ) تحمل‌می‌شود. 
sth je‏ تا وه See get esl‏ عم ایی SiS ga‏ 

دو نوع مختلف از عمل غشایی وجود دارد . موقعی که لبه‌های تاوه در مقابل حرکت 
جانبی مقاومنی نداشته و با کم دارند aS)‏ این حالت غالبا" مربوط بهلبه‌های تکیه‌گاه ساد ه 
است ) . " عمل غشایی‌کششی " به‌وجود می‌آید . سیستم نیروهای داخل سطحی درشکل ۷-۸ 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ۰.۰ ... ۱۸۹۳ 


مشخص شده است . 


حلقه فثاری 





برای تعادل افقی نیروهای کششی و فشاری لازمند . عمل غشایی باعث کاهش‌بارها 
در منطقه کششی و افزایش بارها در منطقه فشاری سی‌شود . این عمل تعادل 
نیروهای قاخم را باقی نگهداشته ولی حداکتر لنگرخمشی را ک هش می‌دهد . شکل ۸-۸ تا شیر 
Jae‏ غشایی را روی تیرهای ساده نشان می‌دهد . این نوم از عمل غغایی بار فروریختگی را 
تا ۳۰ درصد بیشتر از بار خط سیلان افزایش می‌د هد . 


ثم 
111111۱۱۱۱۱۱۸۱۱۱[ 
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توزیع مجدد باردرآثر Jes‏ غشایبی ر 


1-1۳ و0‎ . 
HOTT TTL ...ده‎ MUM 





۵ تور تقو 
8 3 8 
۷۶ 0 - 


عمل " غشایی فشا ری " در تاوه‌های که لبه‌های گیردار افقی دارند به‌وجود می‌آید . با باز 
شدن ترکپاتاوه داخل لبه‌ها فرو می‌رود و این عمل نیروهای فشاری بسیار زياد ېرا درتاوه 
slay!‏ می‌کند بنابراین ا وه مشابه یک فوس کم عمق با پوسته عمل می‌کند . نتیحه‌حاصل شد ه 
افزایش در ظرفیت باربری تا Yoo‏ درصد بالای ہار خط سیلان می‌باشد . 


اوکلستون! (۲۸ )مشاهده‌کرد کهتحت بارگذاری‌قا کم فرورییختگی‌تاوهای‌که‌باتاوه‌های اطرافش 


1 — Ockleston 


۱۸۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


ae LS‏ با شد (گیرداری افقی ) در عمل آمکان‌پذبر نیست » لیکن به‌دلیل به وجود آمدن 





٩ - ۸ Se 


تحوه تشکیل خطوط سیلان به‌وسیل‌ضوابط متعارف تسلیم قایل پیش‌بینیاست‌که می‌گوید » 
خط سیلان»عمود بر لنگر خمشی که با لنگر مقاوم تاوه مساوی شده است به‌وجود می‌آید . لنگر 
فوق را می‌توان به‌صورت لنگری که باعث بازشدن ترکپا می‌شود تصور کرد . به‌طوری که US yo‏ 
بر خط سیلان منطیق شوند . لنگرهای هر نقطه ناوه را به‌وسپله دایره مور می‌توان به د ست 
آورد و خط سیلان عمود بر یکی از لنگرهای اصلی تشکیل می‌شود . (۲۹) معیار فوق تشکیل 
یک خط سیلان دیگر را نیز در هر نقطه og l‏ و عمود بر خط سیلان اولی مجاز می‌داند . این 
معیار در هر نقطه تنها دو خط سیلان را اجازه می‌دهد . 


۸ - ۲ - ۴ قوانینی برای نعیین مکانیزم فروریختگی 


از پنج قانون زیر برای تعیین مکانیزم فروریختگی استفاده می شود . برای تاہید 
مکانیزمهای شکل jong‏ از نها استفاده کنید . 


| - خطوط سیلان معمولا" مستقیم بوده و محورهای د وران هستند . 

۲ _ خطوط سیلان به لبه‌های تاوه منتپی می‌شوند . 

۳ - محورهای دوران در طول لبه‌های تکیه‌گاه قرار گرفته . لبه‌های آزاد را abs‏ کرده 
و از روی ستونپا می‌گذرند . 

۴ - محورهای دوران مربوط به صفحات صلب مجاور هم « یک نقطه تلاقی دارند ( که 
ممکن است در فاصله نامحد ودی قرار گیرد ) . 

۵ - غالبا" خطوط سیلان منفی در طول حداقل قسمتی از لبه گیردار به‌وجود می‌آیند. 





تحلیل خط سیلان و روش نواری ...۰.۰ ۱۸۵ 





۵-۲-۸ لنگر در طول خط سیلان 


برای انجام محا سبات تحلیل‌خط سیلان لازم‌است لنگر در طول خط سیلان معلوم‌با شد 
در اپتد! dls‏ را با فولادگذاری‌تنها د ریک جهت د رنظر بگیرید .عموما خط سیلان نسبت‌به 
جہت فولادگذاری مورب است . مانند شکل ۱۱۸ 


L sin 8 





شکل ۱۱-۸ 


فرض شده است که فولادها جاری شده ولی مستقیم باقی می‌مانند . برای این‌نولاد‌ها 


۱۸۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


لنگر مقاومی برایر با ۸۶ در واحد عرض د رجهت فولادگذاری در نظرگرفته شده . درطول AB‏ 
لنگر مجموع در جپت فولادگذاری برایر ۵ وزهو ۸۸ می‌باشد . بنابراین در جہهت عمود بر 


Mal = ML sin ê x sin 0 


۱-۸ 
M, = M sin? ۵ ( ۱ 


که ,۸4 لنگر در عرض واحد در امتداد خط سیلان‌است . 

besa Seneca!‏ ریات روت اس ورای انا لک ر ماو رت 
استفاد ه می‌شود JSS.‏ ۱۲-۸ حالت عمومی فولادگذاری عمود برهم را نشان می‌دهد . (توجه 
شود که برای مشخص کردن‌لنگر مقا وم هر سری از فولاد ها بردارها نشاند هنده جهت فولاد ها 
می‌باشند ) . با استفاده از معادله هب۱ ضریب ۸ مشخص کننده لنگرها ی مقاوم متفاوت درد و 


Mn =M sin? Û + uM sin? (90 + 6) 


)۲ -۸( 
Mn =M sin? û + uM cos? ۵ 


اگر 1 # برباشد فولادگذاری را اورتوتروپیک! (مقدا رمختلف د ردو جهت عمود برهم)گویند در 
حالت خاصی که! = براست فولادگذاری هم مقدار است AR Ore see)‏ > وقتی | < یر باشد 





شکل ۸ - ۱۲ 


M,, = M (sin? 0 + cos? 6} 


M, =M eA 





۱ — orthotropic ۲ — isotropic 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ...۰.۰ ۱۸۲ 


بتایراین در طول خط سیلان مقدار لنگر ستقل از زاویه امتداد خط خواهد شد . 

شایان ذکر است که آرماتورگذاری مورب یعنی حالتی که فولادها برهم عمود نباشند 
کمتر معمول است . در شکل ۱۳-۸ نمونه‌ای از این فولادگذاری نشان داده شبده است . با 
استفاده مجدد از معادله ۱4 داریم . 


M, =M sin? 0 +yM sin? (0 - a) )۴ -۸( 


Ls? 


شکل ۸ ۱۳ 


دو نکته مورد توجه دبگر در مورد معادلات ۱-۸ الی ۴4 وجود دارد . 


۱ - بیاددا ریم که My‏ و4 و uM‏ همگی لنگرهای واحد عرض هستند , لنگر مجصوع 
در طول خط سیلان حاصل ضرب My‏ در طول خط مذ کور است . 
- 8 و UM‏ بستگی به مفادیر فولاد در تاوه دارند و با تحلیل مقطع تیری به عرض 
واحد محاسیه می‌شوند .این موضوع در فصل ۷ تشریح شد . البته هریک از slaty,‏ داد ه‌شد ه 
در 110 ۳)(شامل فرمولہا ) در موقع طراحی قایل استفاده است . در آغاز طراحی Mag‏ و 
]لیر از تحلیل خط سیلان محاسبه‌می‌شوند و سپس فولاد های کافی براعیاربری لنگرهای‌مقا وم 
گذارده می‌شوند . 


۸ - ۲ - ۶ محاسبات 
وقتی en aes‏ ی شد » ae‏ را می‌توان تحلیل کرد . روش تحلیل‌به‌کمک 
whos‏ . محاسیات بر اساس روش کار مجازی است . 


۱۸۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


۶-۲-۸ - | ناوه مربع‌شکل با oss‏ گا ههای ساد ه تحت بار گسترد ه یکنواخت ( و برواحد: 
سطح ( 

پخش خطوط سیلان برای هر تاوه در قسمت ۱-۲-۸ مورد بحث قرار گرفت و مجددا " 
در شکل ۱۴-۸ الف نشان داده شده است . شکل همچنین مشخص کننده* آن است که اوه 
به‌صورت هم مقدار با ظرفیت ۸ در واحد عرض فولادبندی شده است . 

تفییرمکان مکانیزم به‌وسیله تغییر مکان واحد (مجازی) قاثم درمرکز تأ وه بیان گرد بد ه» 
به‌طوری که توجه شده است که صفحات مثلتی ین خطوط سیلان مسطح باقی می‌مانند . برای 
SE EE‏ 


qh?‏ 1 با مثلت 
bx [= +‏ پر | ېرې = مجموع بار روی ABE‏ 


مساحت سطح x ABE‏ بار گسترده ead ly Sy‏ = 
مرکز Sit‏ این بارها در 6 است به‌طوری که با استفاده از خواص هند سی مثلث ۱:۳- FE‏ : ۳6 
اگر E‏ به‌اندازه( وحدتفییر مکان G« cv‏ به‌اندازه چ حرکت می AS‏ با انتفاده از تشابه 
lel‏ در شکل ۴4 | با 


x E G F 
۱۳ ی‎ 

N 
مثلث صلب است‎ 








8 4 
)2( 
SS.‏ ۱۴-۸ 
2 12 ۲ 
< حور = کار خارجی ناشی از بار روی ABE‏ 


بار روی x ABG‏ تغهیر مکان مرکز ثقل = 





تحلیل خط سیلان و روش نواری دا و و ۱۸۹ 


از آنجا که shee‏ متلث یکسانند . 


نله 2 ۱ 
(۸ -۵) سل سل بر ۾ > مجموع کار خارجی 


محاسبات مربوط به کار خارجی تقریبا" مشایه محاسبات مورد استفاده برای قابهای فلزی 


(۸- ۶) | مهدم] |> = کار خارچی 
A‏ 
انتگرال حاصل‌ضرب بار روی جزء سطح در تمام Shem‏ 
فاصله‌ای که جز* سطح igh‏ می‌کند _ 


انتگرال‌گیری لازم است زیرا الزاما" بار روی قسمت طلب یکنواخت نیست . 
کار داخلی کاری است که توسط دوران خطوط سیلان جذب می‌گردد.شکل ۱۳-۸ ج 
مقطعی از تاوه را در طول قطر۸6 نشان می‌دهد . با توجه به این که قسمتپای صلب مسطم 
باقی می‌مانند ءدوران خط سیلان BED‏ در تمام طول خود ثابت است و مطابق شکل‌ساوی 
با 28 مي‌یاشد . 
My x V(2)L x 26‏ = کار داخلی bs‏ سیلان BED‏ 


از آنجا که تاوه به‌صورت هم مقدار فولاد بندی LM, = Mest‏ توجه به شکل ۱۴-۸ ج 


po 1 _v2 


EC ( De 
2 


4 = 2× 2 × ۷)2 × ۸4 = کار داخلی برای BED‏ 
به دلیل تقارن تاوه » کار داخلی برای AEC‏ مشابه مقدار فوق است و بنابراین 


x 4 = 8M (Y—A)‏ 2 = مجموع کار داخلی 


توجه شود که آیعاد تاوه از عبارت کار داخلی حذف شده است . کار داخلی در حالت کی 


به‌صورت زیر می‌با شد 


۱۹۰ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


=a)‏ | | | = کار داخلی 


۱ هر خط سیلان 


مجموع لنگر در مجموع دوران 
انتگرال‌گیری لازم‌است زیرا لنگر درطول خط سیلان ممکن‌است در اثرتفییر د رضخا مت 
تاوه یا فاصله فولاد ها تفییر کند . 
پا مسا وی قرار دادن کار داخلی و کار خارچی در حالت Jabs‏ داریم » 


بنابراین 


24M qh? 
ST تور = ۸ با‎ (9—A} 
) برحسب آن که مساله مربوط به تحلیل ( ۸ و بل داده شوند ) با طراحی ( ې و £ داده‌شوند‎ 


باشد دو tant‏ برای حل مساله وجود دارد . عبارت عمومی برای معادله کار عبارت‌است‌از : 


( | شم ]۶ =| هید 


A 
هر خط سیلان تمام قسمتهای صلب‎ 


در این مثال موقعیت واقعی خطوط سیلان معلوم و فولادگذاری هم مقدار در دوجهت 
عمود بر هم بود . در نتیجه مشکلی در تعیین لنگر در طول خط سیلان وجود نداشت . در 
بیشتر مسایل کار بهابن سادگی نیست . به هریک از الگوهای pomp JSS‏ نگا dea‏ »د ر هریک 
از حالات الکوها پیچیده بوده و به‌درستی مشخص نشده‌اند و در عالت فولادگذاری‌متفاوت 
در جهت عمود برهم عملا" تعیین لنگر درطول هر خط سیلان غير ممکن می‌شود .خوشبختانه 
کار دا خلی به‌وسیله روش دیگری قابل محاسبه است . 

خط سیلان ۸8 را در نظر بگیرید . فولاد های‌جهت × جاری‌شده و لنگر مقاوم برابر ۸ 
در واحد عرض است . ML‏ 


AE مجموع لنگر در ج ھت 1۰ در امتدای‎ = ar 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ۰۰۰.۰ 1۹1 


مقاطع X_X‏ و ۷-۷ شکل ۱۳-۸ در شکل اب۱۵ نشان داده شده است در مقاطع شکل‌ملاحظه 
می شود بعذلهل وجود قسمت‌پای صلب د وران خمیری این لنگرها در تما ۴ طول ۸1 برابر O,‏ 
es‏ اساد او انعان شک 


ہر گر سب کار دا خلی 


در جپت top‏ مجموع لنگر در طول 2 = AE‏ است . مقاطع مشاب با و ۰۱۷-۷ ,| 
رت کرد و نشان داد که : 


پتابراین کار دا خلی مجددا برأ بر۸ می‌شود . 
برد = + 4 = مجموع کار داخلی برای AE‏ 


سه قسمت دیگر الگوی خط سیلان مشابه يا AE‏ می‌باشند » یعنی 
—A)‏ ۱۱) (مانند قبل ) 8۸4 = 274 × 4 = مجموع کار داخلی‌می‌شود . 


در این روش لنگر درطول خط سیلان و دوران‌خمیری خط سیلان به مو" لفه‌های برداری 
تقسیم شد هاند . 


— وچ پچ 


1 My a= |M, dy +[m, dx 


چ چ ج 
,0+ ,0= 0 
و -— و یي ج 


0 ۰ Ma = (êx +0,) ۰ ۱۳ dy + | ax) 


ج چ وچ 


9 ۸ dy +6, «(my a )۱۳ -۸( 


1۹۲ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


اگر رابطه فوق برای هر خط yy Shue‏ نوشته شده و با یکدیگر جمع شوند عبارت عمومی برای‌کا ر 
داخلی را به دو شکل می‌توان نوشت 


۰ 


My es | = 2 | 0, [as ay +0, |M, ac | )۱۳ -۸( 


§ 


| 6 ]2 - کار داخلی 


برای مثال فوق استفاده از این روش سودی ندارد » ولی همان طور که ملاحظه خواهد شد در 
تالا ی "lee,‏ اروف ی ات 


۲-۶-۲ تاوه مربع شکل با لبه‌های گیردار و تحت بار گسترده یکنواخت 


این تاوه درشکل ۸ - ع نشان داده شدماست . دوسری لنگرمقا وم وجوددارد .آنهایی 
hares ate oho eas‏ وا ردک seh‏ وه play‏ ورال 
لنگرهای مثبت ) تا مین می‌شوند . بردا رهای خط چین » لنگرهای مقا وم onl‏ شد ه به‌وسیله 
فولاد Gla‏ فوقانی را نشان مید هند.در هر دو حالت فولادگذاری هم مقدار درد وجپت عمود 
برهم است . 

از نظر محاسبات تنپا مورد اختلاف با مثال قبل مربوط به کار خا رجی خطوط سیلان 
منفی اطراف لبه دال می‌باشد . اگر به مرکز تاوه یک تغیبر مکان قاتم واحد داده شود کار 
خارجی مشابه مثال قبل است . 
2 
- = کار خارجی 


کار داخلی خطوط سیلان مثبت هماند مثال قبل است . 


ل × رین بر 4 - کار داخلی در خطوط سیلان منفی 
L2‏ 
تعداد خطوط سیلان 
د وران خط سیلان مجموع لنگرها 
84 = در طول خط سیلان 
توجه شود که‌می‌توان از علامت‌لنگر و د وران صرف‌نظر کرد و کاردا خلی همیشه‌مثبت می‌شود . 


دوران خط سیلان منفی عبارت از زاوبه » در مقطع شکل ۸ - ۵ است . 


7(: + 8)1 = مجموع کار داخلی 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ۰ ۰۰.. yay‏ 


برای تعادل a‏ 








در گوشه‌ها مکانیزم ایجاب می‌کند | یک 
نقطه می‌گذ رند بوجود آیند . همان گونه که قبلا" شرح داده شد لنگر در هر نقطه‌ای روی‌خط 
سیلان باید یکیاز لنگرها ی اصلی‌در آن نقطه با شد.درمعیار تسلیم رسیدن هردو لنگر اصلی 
به‌مقدار مقا ومت مربوطه به آنپا امکان‌پذیر است بنابراین در هر نقطه می‌توان دو خط 
سیلان در نظرگرفت که بر یکدیگر عمودند . واضح است در گوشه‌ها سه خط سیلان وجوددارد 
که پذیرفتنی نیست .برای مکانیزم فوق محاسبات کاملا" معتبر بوده ولی روشن است که‌جواب 
یک کرانه بالایی است 


۸ - ۲ = ۶ ۲ تاوه مستطیلی اورتروییک با لبه‌های گیردار 
در این متال از hid OE‏ و 





‘ise cae citi aren cree A شکل‎ 


۱۹۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


الگوی سبلان SS‏ ۱۷-۸ با توجه به چگونگی ترکہای بزرگ و بتن خرد شده به‌دست آمسد ه 
است . آزمایشها نشان می‌دهد که نقطه تلاقی خطوط سیلان مثبت توسط طول BL‏ مشخص 
می‌شود که بستگی به‌نسبت طولهای اضلاع و پارامتر م که معرف فولادگذاری منفا وت در دو 
جپت است , دارد . در نتیجه موقعیت واقعی خطوط سیلان مورب نامعلوم است . این بدان 
معنی است که برای تعیین لنگر و دوران این خطوط سیلان عبارتهای پیچیدهای لازم است. 
به کمک روش برداریءکار دا خلی را بدون زحمت زیادی می‌توان به‌د ست آورد . 
وشن sy‏ کا رھد ست Shia ei‏ داز کرای 8 ا سین SS‏ 
فرض می‌شود که بارهای وارد بر تاوه » بار گسترد ه یکنواخت ې بر واحد سطح‌وبارخطی 
۵ بر واحد طول در امتداد خط مرکزی بلندتر باشد . تفییر JS‏ مکانیزم توسط تفییر مکان 
واحد تعریف می‌شود که در شکل ۱۷-۸ نشان داده شده است . 


“ 





iM 
۱ 
+ - و‎ 
( 
۲ 
1 aL x Bl | al x (1 — 2 1 
1,2 3,4 
ab Bh 1 1 
FAD KT XZ 4*۵0 x” 2۵۷) — 28)L x 1 
5,6,7,8 1,2 3, 4 


برای مادگی محا سبات قسمتپای صلب به‌متلشما و ستطیهایی تقسیم شد ه است . هریک‌از 
Lend‏ شما ره‌گذا ری beat‏ محا سبات‌مربوط به آن مشخص با شد ,اعدا د زیر هر عبارت مربوط 
به‌اعداد شکل ۱۷-۸ می‌باشند . 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ۰ ۰۰۰۰.۰ 1۹۵ 


L? ۱ 
2 3 
+ OBL + QU - 2p)L 


-»)3 در(‎ + 0(1 - ÊL 


برای محاسبه کار داخلی قدری dais deh‏ کرد . خطوط سیلان شکل ۱۸-۸ را درنظر بگیرید. 
bus‏ با استفاده از موالفه‌های برداری در جپت × خواهیم داشت . 


x 0, + iM x al x Û,‏ له uM x‏ = کار داخلی 


by bs‏ سیلان منفی خطوط سیلان مثبت 
1 


=uM(1 +i) xal 7 


=uM(I +05 





Ts 


شعل م۸ - 1۸ 


برای طرف دیگر ا وه نیزمی‌توان از عبارت فوق استفاده‌کرد . سایر خطوط سیلان‌موازیمحور 
x‏ بوده و موء Shang lett‏ © در آن جپت ندا رند ۰ این بدان معنی است که مجموع کاردا خلی 
برای مو*لفه جپت × عبارت است از 


= 2M (1 + و(‎ 


اکنون قسمتی‌از وه را که در شکل م۱۹ نشان داده شد ماست در نظر بگیرید .قسمت 


۱۹۶ روشهای خمیری برای سازه‌های مولادی و بتنی 


صلب ذ وذنقه‌ای شکل مسطح !ست ینابراین زاویه رو » دوران خمیری برای مو*لفه‌های ر هر 
خط سیلان در شکل ۱۹-۸ می‌با شد . 


MLO, + 142‏ = کاردا خلی 





< ۱ +: x Lp 


= 0 +9 


بنابراین 


+ ۱ + )+ 7/6 = مجموع کار داخلی 





و معادله کار عبارت است از : 


wa +(2 +4) o($ (\¥—A) 


بعادله ۱۴ لنگر مقاوم ۸ را به‌بارهای ۾ و ۵ مربوط می‌سازد . مقدار بحرانی متفیسر 8 
مقداری است که به ازای داده‌های ب و ۵ بزرگترین مقدار M‏ به‌دست می‌آید be)‏ برعکس) . 
با تعیین 8 که از معادلات زیر به‌دست می‌آید مقدار حداکثر M‏ حاصل می‌شود . 

dM 


dq 
ap 0 ومع‎ -0 )۱۵ -۸( 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ۰ .... yay‏ 


(از معادله دوم بر می a],‏ که رابطه‌ای بین 4 Oa‏ وجود دارد ) . برای نشان دادن‌چگونگی 
موضوع و برای سادگی محاسبات فرض می‌شود که 0 = @ است : بنابرا 


m0 +(- یه امد - )و‎ )۱۶ —A) 


پا استفاده از wach‏ اقرا نسيل 






2(1 +i) dM ۱2 8 3 
ql? df ( 





که په‌صورت زیر خلاصه می شود ۰ 


O 


EE‏ یه 
38 2 38 3 
م Ma"‏ م ر 2 
2% 38 3 


با ضرب طرفین معادله در 6p?‏ داریم 
4ua?p - spa? =‏ + 482 
که با حل آن 


- dpa? + (16u a^ + 48a?) 


p= : 


o. po? 


2 


5 Vural + 3 ua?) 


مقدار ممکنه 6 وقنی حاصل می‌شود که زیر رادیکال مثبت باشد (مقدار منفی نشان مید هد 
که خطوط سیلان خارج از تاوه قرار می‌گیرند ) بنایراین 


(۱۷-۸) 
(2م3 + که یر + Berit = nae‏ 


با جایگزینی این مقدا رد ر معادله ۱۶-۸ جواب‌بحرانی از معادله کا ر بەد ست‌میآید .معا دا له 





1۹۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


لب ۷ ۱ نشان مید هد که Berit‏ بستگی به‌ضرایب با 4 ۾ دارد که به ترتیب مشخضص کنند ه 
خوانند ه می‌تواند تحقیق AS‏ که وقتی ې( = ن است معادله درجه دوم‌برای 


: عبارت است از‎ Berit 
402 + 4a? + yak) - 3(ua? + 2uak) = 0 
تا وه مستطیلی ارتروپیک با ندکیه‌کا هها ی مخنلط‎ ¥—7—Y=A 


تعبین حالت بحرانی وقتی‌که متفیرها ی متعدد ی درمکانیسم وجوددارد بسار پیچیده 
می‌شود .تاوه شکل ۲۰-۸ را در نظر بگیرید . به‌دلیل شرایط مرزی مختلف روی‌لبه‌های‌طویل , 
دو متفیر ,8 و رم وجود دارد . بدست‌آوردن معادله کار بسیار شبیه به‌مثال قبل است . این 
اد تست 








7۷| LS fa (1 - By) + By + 0.32658, (i =| = 44 ی‎ _ 9g, 
4 80,۵ ( - 81) 3 
am 
| | UDL =¢ 
QW RRR W ۳ ۲ 
x 05M 
4m N \ 1 
N Û ۵ 
$ ۱ 
= a RES HE EES SEES Be See a ون‎ ۱ 1 54 
| | | دریگ جت‎ ee 
یسم‎ ۹ Sa. ; 
YormA شکل‎ 
OM و‎ OM _ با حل توام معادلات زیر‎ 
op; 28 


مقادیر بحرانی Br‏ و Ba‏ به‌دست‌میآید » ولی دیفرانسیل‌گیری بسیار دشوار است . روش‌د یکر 
استفاده از شیوه آزمون و خطاست . بهآ سانی محدوده مناسبی برای Br‏ و 02 انتخاب کنید و 
سپس برای ترکیبات متعددی از By‏ و 2 معادله کار را محاسبه نمایید . به‌نظر خسته کننده 
می‌آید ولی در واقع با داشتن یک ماشین .حساب ,بسیار سریع محاسبه می‌شود . و پس ازکمی 


آزمایش بهمقاد پر بحرانی نزدیک می‌شوید . 


تحلیل خط سیلان و روش نواری @ovenes‏ ۱۹۹ 


در این حالت ,8 نزدیک ۰/۵ است » بنایراین با محدوده بین ۰/۳ تا ۰/۷ شروع 

می‌کنیم . 72 کمتراز ۰/۵است بنابراین محدوده‌ای بین ۱۰/۱۵ ۲۵/ه یرای آن در تشر 
می‌گيريم . محاسبات در جد ول | داده شده‌است . 

جدول ۸ - ۱ ۹ مقادبر 


1 
Bo\ 4.3 0.35 0.4 0.45 0.5 0.55 0.6 0.65 0.7 





0.15 0.603 0.663 0.713 0.754 0.785 0.805 0.814 081 3 


0.2 0.726 0.770 0.803 0.825 0.835 0.832 0.812 
0.25 0.803 0.826 0.836 0.832 0.812 
0.3 0.815 0.825 0.821 
0.35 0.796 0.807 0.803 


نتایج جد ول را با مقادیر واقعی که در داخل پرانتزها نشان داده شد ماندمقایسه‌کنید 


Berit = 06 (0.613) 
نموم‎ 2 0.25 (0.227) 
M = 0.836 (0.8384) 


ملاحظه می‌شود که اختلاف قابل توجه نیست . 


۸ - ۲ - ۷ تاوه‌های با تیرها ی لبه محیطی 


تا وه‌های بتن‌آرمه‌ای که پیرامون LT‏ روی slept‏ لبه تکیه دارد و فاصله ستونهای 
واقع در گوشه‌های تاوه دهانه این تیرها هستند بسار معمول می‌باشند . تحت بارهایاعمال 
شد ه تاوه و تیرها همگی تفییر Be‏ می‌د هند . اکنون شرایط مرزی با آنچه تا کون در نظر 
گرفته شده است تفاوت می‌کند و لذا بررسی بیشتری ایجاب می‌کند . 

آزمایشهای روی ترکیبات تاوه و تیر نتایج جالبی به‌دنبال داشته است . بستهبه‌نسبت 
لنگرهای مقا وم تیر ها و تاوه شکلہای مختلف شکست به‌وجود می‌آید . شکل بب-۲۱ مکانیزمپای 
مختلفی را نشان می‌دهد که از آزمایشهای روی تاوه حاصل شدماند . اشکال آنست که مشخص 
نیست در هر a! ne‏ کدام مکانیزم به‌وجود می‌آید . 

Geel ayy‏ هر بکرم را PAST‏ لین ود کا کا وک 


Too‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


به‌ازای کمترین بار به‌وجود می‌آید . تاوه مربع شکل ۲۲-۸ را در نظر بگیرید . معادلات کار 
برای مکانیزمهای مختلف به‌شرح زیر است . 





شکل ۸ - ۲۱ آزمایشها برای تاوه‌های با تیرهای لبه 


UDL و‎ 


M 
L — 
| L | Me لنگرمقارم تیر لبه‎ 


شکل ۸ ۲۳ 


(الف ) تیرهای محیطی به‌قدری قوی هستند که در تاوه pi Be‏ قطری به‌وجود می ید 
تنہا خطوط سیلان مثبت لازم می‌شود زیرا درگوشه‌ها ٬تیرها‏ پس از شکست پیچشی .قابلیت 
چرخش دارند .(درشکل ۲۱-۸ به‌گوشه سمت چپ E81 og‏ نگاه کنید ) معادله کار برای این 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ۰.۰.۰ 


مکانیزم قبلا" تعهین‌شد ها ست(به‌قسمت ۱-۶-۲ مراجعه شود ) . 


3 )۱۸ -۸( 


( ب ) معادله کار با فرض تغییر مکان واحد در طول خط سیلان به‌دست می‌آید . 


ML (2x 71 (2 2 «7)‏ - کار داخلی 


L/2 LP 
aM, 
= 4 + 
L 
یه و کار خارجی‎ 
2 2 
gh 
2 
برای فرورریختگی د اریم‎ 
8# / |, Me )۱۹-۸( 
۶۶۱ ` ML ms 


(ج ) با مراجعه به قوانین محورهای دوران تعیین تغییر مکانهای نسبی در مکانیسزم 


ممکن می‌شود . 


YoY‏ روشهاي خمبری برای سازه‌های فولادی و بننی 





پنایراین با استفاده از معادله کار 
2M‏ / 8۸ 
۱ ۱ )2 +1( 73 < 4 
که مشابه با مکانیزم قبل است . 
( د ) این مکانیزم نهایی وقتی که یکی از لبه تیرها ضعیفتر از سار لیسه‌ها است 


سر 
ee‏ 





به‌وجود می‌آید . 





1 = کار دا پااستفاده از 
و 2 2+ ia)‏ 2 ر داخلی ( دهاز 
مو لفه‌های برداری) 


تحلیل خط سیلان و روش نواری Yor renee‏ 


= 4y + tie, ME 
L 
= 4M راي‎ [ 
ML 4 
ی ی توا نها موی‎ ee tae Oey ws 
27 ie و‎ 2 
1 2,3 4,5 
q ۹ ۹ 


بنابراین 


(e) و‎ 


از رابطه فوق نسبت به × مشتق گرفته و نتبجهرا مساوی صفر قرار می‌دهیم در این‌حال‌مقدار 
| بحرانی × به‌دست می‌آید . 
در نظر گرفتن بارهای فروریختگی در معادلات ۸-۸[ تا ۲۱-۸ جالب توجه خواهد 
بود . در معادلات ۱۹۸ تا ۲۱-۸ بار فروریختگی بستگی به ۸/41 که نسبت مقادیسر 
لنگرهای fay lie‏ تیرهای محیطی و تا وه است » دارد.‌شکل ۲۳۸ نمودار مربوط به مقادیر بار 
فروریختگی برحسب /۸/:/۸است.نمودار نشان می‌دهد که وقتی[ > ,/7/,/۸است مکسانیزم 
(الف ) بحرانی است زیرا تبرها در مقابل فروریختگی بهاندازه کافی قوی هستند . وقتسی 
| = ,۸/0/۸۸ است بار فروریختگی مکانیزمپا یکسان است . 





wt روشهای خمیری برای ساز زه‌ها و ی فولادی و‎ of 


مطالعه اشر متقابل تیرها و تاوه همان طور که (۳۱ و (To‏ وود نشان داده است موضوع 
جالب توجهی است و بدین‌جپت در این بخضش به‌عنوان‌نکته‌ای موردبررسی قرارگرفته 
است . در بعضی از تاوه‌ها ء بویژه آنهایی که دارای تیرهای محیطی پا لبه‌های آزاد هستند, 
مکا نیزمهای ممکن متعدد ی وجود دارد که برای هریک»الگوهای خطوط سیلان مختلفی‌می‌توان 
رسم کرد و برای پیدا کردن بار فروریخنگی تاوه لازم است هریک را تحلیل کرد . شکل ۸ ۲۴ 





۸ - ۲ دد ۸ خط سیلان پروانای 


۱-۸-۲-۸ تاوه‌های با بارهای متمرکز 


وقتی یک ناوه با بارگذاری متمرکز آزمایش می‌شود › ترکہا از نقطه زیر بار به صورت 
شعاعی شکل می‌گیرند . شکست خمش وقتی به‌وجود می‌آید که ترکهای شعاعی کاملا" توسعه 
یافته و یک ترک دایره‌ای شکل در طرف So‏ تاوه تشکیل گردد این مکانیزم فروریختگی‌در 
شکل اب۲۵ مشخص شده است . (اطراف بار متمرکز برش می‌تواند مطرح باشد .اما دراین‌کتاب 
مورد نظر نمی‌با شد ) .به‌مکانيزم قوق با توجه به‌شکل آن غالبا" خط سیلان پروانه‌ای‌می‌گویند 
مقدار # که باعث فروربختگی می‌شود با تفییر مکان واحد آن به‌طور قائم به روش‌معمول 
محا سبه می‌شود . 


ای 


ee 








تحلیل خط سیلان و روش نواری ee‏ ۲۵ 


1 ۷ = کار خارجی 
۷ 


محاسبه کارداخلی به‌سادگی کارخارجی نیست و لازم است چگونگی مکانیزم موردیررسی 
قرار گیرد . منطقه صلب خارج از خظ سیلان منفی»مسطح و افقی باقی می‌ماند . هر قسمت از 
پروانه مطابق شکل ۲۶-۸ تفییر شکل می‌دهد . تمام تغییرشکلپا با دوران خمیری درلبه‌های 
آن قسمت به‌وجود می‌آیند , در نظر گرفتن مولفه‌های برداری لازم است . ادار این حالت 
موالفه‌های شعاعی و مماسی نشان داده شد اند . وقتی که فولادگذاری هم مقدار در جپست 
عمود برهم‌است لنگرهای دو جهت M‏ و6 به‌ترتیب برای خطوط سیلان مثبت و منفی در 
نظر گرفته می‌شوند . 





است . این بدان‌معنی است که در امنداد جہت شعاعی‌هرقسمت نسبت به‌قسمت دیگردورانی 


تخوا هد کرد ‘ یعنی برای موءلفه‌های شعاعی دوران 


0 - کار داخلی است 
برای موءلفه مماسی دوران 
x 6, ۵ 0;‏ ۸0۵ = کار داخلی 


=M(1 + (۳۵۵ x1 
R 


=M(1 + (۵ 





Yor‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


مجموع کار داخلی عبارداست از حاصل جمع کار داخلی کلیه قسمتہا . یرای یک پروانه با 
زاویه SP»‏ ه 
هرز + 1)1 = مجموع کار داخلی 

و برای یک پروانه کامل 

27 + ۸/1 = مجموع کار داخلی 
ak;‏ جالب توجه آنست که کار داخلی شقا ,از شعاع پروانه می‌با شد اين پدان معنی است 
که در یک تاوه با لبه‌های گیردار با هرشکلی که با شد در همه جا فولا دگذاری فوقانی وجود 
خواهد داشت . بار فروریختگی به‌صورت زیر است . 

Wa = 27040 +6280 + i) 
چون شرطی برای شعاع پروانه وجود ندارد » پروانه کامل می‌تواند در داخل تاوه به‌وجسود‎ 
آید . ضریب ۲ صرفا" وسیله‌ای‌برای بیان لنگر درطول خطوط سیلان منفی‌برحسب لنگرمثبت‎ 
است . البته » هر مقداری می‌تواند داشته باشد . بنابراین وقتی 0 -ن ,ء نتیجه مسربوط‎ 
به‌تاوه‌ای با تنها فولاد تحتانی است . پس یک ناوه با تکیه‌گا هپای ساده و بار متمرکز وفشی‎ 
فروریخثه خواهد شد که‎ 


1۷, = ۷ 


ceeds gio Dkk SEE E ER‏ ربب مب 
را انتخاب خواهد کرد . از الگوی قطری رابطه زیر به دست میآید : 


Wu = 8M(1 +i) 


اين مقدار ۲۷ درصد بیشتر از بار فروربخت پروانه‌ا ی است : 


۸ - ۲ - ۸ - ۲ موارد دیگر از خطوط سیلان پروانهای 

مثال بخش ۲-۶-۲-۸ به‌عنوان یک کرانه بالایی مطرح شد چرا که در گوشه‌ها خطوط 
سیلان زیادی ایجاد می‌شوند که از آنہا صرف‌نظر شده بود , در عکس مربوط به تاوه مربع - 
شکل گیردار (شکل ۵-۸ ) ملاحظه می‌شود که خطوط سیلان منفی با انحنایی از کنار گوشه‌ها 
می‌گذ رند ٠همچنین‏ ترکہای زیادی‌نزد یک قطرها به‌وجودمی‌آید .این ترکپا را می‌توان‌خطوط 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ۰.۰۰۰۰۰ Yoy‏ 


سیلان مثبت دانست . در نتیجه الگوی خط سیلان در شکل ۲۷-۸می‌تواند شکل مطلوب SE‏ 
از مکانیزم فروریختگی باشد . 


# 


i‏ و دا 


+ --- 





شکل .۸ - ۲۷ 


این مکانیزم شامل چهار پروانه است که بماندازه زاویه 4 گسترش‌یافته‌اند. بیا دداریم 
که مرکز سطح بک قطعه دایروی در فاصله دوسوم شعاع دایره از مرکز آن است . می‌توان‌نشان 
داد که معادله کار برای این مکانیزم عبارت است از : 


eee گا‎ 

EDÎ 2 ۲۲۱۵4 2 

: L? ‘| @ fa ¢ 7 ¢ 

heme en nen nnn enn en ee 4 س ل س + —- سب سم‎ 
2 ۴ 2 ۰ 2 


اون اد Geese‏ ی ات اوی ا و لت خبط لام 
قطری است .زاویه و متفیر است . و مقدار بحرانی آن با محاسیات تقریبا" برابر با ۲۰ 
می ا 2 

L? 

این جواب هنوزتنها یک کرانه بالایی است . در نقطه ۷ »اگر چبه‌اکنون خط 
سیلان منفی پیوستها ست لیکن زا ویه تلاقی خطوط سیلان منفی و مثبت ٩٩‏ نمی‌باشد.فاکس! 
(TY)‏ جواب واقعی را بهازای[ pe‏ به‌دست آورده است . محاسبات انجام شده توسط وی 
نشان داد که مکانیزم فروریختگی bls‏ تعادل » تسلیم و مکانیزم را برآورده می‌سازد » حل 
سأله با استفاده از عملیات ریاضی و کامپیوتر انجام گردید . مقدار واقعی بار فروریختگی 


۱ — Fox 


104 روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


عبارت است از : 





8 _ 
13 
مقدار اضافه‌بار فروریختگی حاصله نسیت به حالت مکانیزم قطری ۱۲ درصد و نسیت‌به‌حالت 
مکانیزم پروانه‌ای۱/۵ درصد می‌باشد .زحمت اضافه ناشی ازبه‌کارگیری مکانیزم اخیربایستی 
در مقابل اعمال افزایشی در ضریب اطمینان مورد سنجش قرار گیرد ۰ به‌یاد بیاوریم که بتن 
ای کی بو بت و No‏ ی انات کات eal‏ که ای نی باه : 


٩ - ۲ - ۸‏ جزئیات طراحی 

به‌کمک روش خط‌سیلان » لنگرها ی مقاوم لازم جہت مقاومت در مقابل فروریختگی به دست 
می ید . در بارهای عملی تاوه هنوز در حد ارتجاعی است.با گسترش مکانیزم فرو ریختکی 
به‌مقدا ر قابل ملاحظه‌ای لنگرها توزیع مجدد می‌شوند و ترک خوردگی بتن به‌انجام آن کمک 
می‌کند .برای تأمین آنکه دربارهای عملی ترکها کوچک باشند بایستی فولادگذاری را با 
نستبپای عملی در نظر گرفت » تا د رنتیجه تحت بارهای عملی توزیع لنگر ارتجاعی‌متناسب 
گردد . در تمام متالهای تاوه با لیه‌های گیردار لنگر مقاوم اطراف لبه‌ها به کمک ضریب و 
طوری انتخاب شد ماند تا با لنگرهای مقاوم وسط ناوه متفاوت باشند . ضریب فوق بایستی 
چنان درنظر گرفته شود که لنگرهای مقاوم تقریها" به‌همان نسبت لنگرهای ارتجاعی‌در با رهای 
عملی باشد»0[[ ) پیشنهاد می‌کند که ضریب ‏ بایستی بین 1۱/۰ ۱/۵باشد , اگر چه 
نتایج نظریه ارتجاعی (۲۹) نشان می‌دهد که این محد وده بأیستی بین ۵ تا ۲/۵ باشد . 


۸ - ۱۰-۲ روش تعادل 


روش کار مجازی ممکن است به‌محاسبات ریاضی پیچیده‌ای بیانجامد . روش دیگری‌اراعه 
شده است که تعادل هریک از قسمتای صلب را در نظر می‌گیرد . روش تعادل در این‌کتاب 
تشریح نخواهد شد »زیرا نویسنده تصور می‌کند که برای شروع کار روش کار مجازی ساده‌ترا سنہ 


روش Jobe‏ بسیار نیرومند بوده و در کتابهای درسی متعدد کاملا" تشریح شده است . 


۸ - ۲ روش نواری هیلربورگ 
۱-۳-۸ تاریخچه 


این روش در سال ۱۹۵۶ میلادی توسط هیلربورگ ابداع گردید (۳۴) . در روش هیلر 


تحلیل خط سیلان و روش نواری .... . ۳۰۹ 


بورگ کرانه یایبینی‌برای مقاومت‌تاوه به‌دست‌می‌آید و بنابراین ذانا"در جهت اطمیثان‌است. 

قبل از مراجعه بفاین روش لازم است خمش در تیر و ناوه مقایسه شوند.د رشکل A‏ ۲۸ 
با بررسی تعادل hel‏ کوچکی از تبر و تاوه این کار انجام شده است . در ye‏ تیرتعادل‌در 
جهت eo li‏ به‌وسیله نیروهای برشی در هریک از دو انتها و در جز؛ ناوه به‌وسیله نیسروهای 
برشی روی تمام shin‏ وجه مان شد ه است . برای حفظ Jobe‏ لنگر » لنگرها می‌باید در دو 
انتهای‌جزء تیر و اطراف جز تاوه اثر کنند .! ختلاف در آنست‌که در تاوه‌هم لنگرها ی خمشی و هم 
لنگرها ی‌پیچشی وجوددارد (با توجه به‌طبیعت د وبعدیتا وه) .از معادلات حاصله ضوایطی‌برای 
تعادل خمشی بەد ست می‌آید و از آنجا که در این معادلات صحبتی از طبیعت مصالح نشده 
است فروریختگی مطرح نمی‌شود . در تیر لنگرهای خمشی د ر مقابل بارهای اعمال‌شد همقاومت 
می‌کنند » در تاوه این بارها توسط لنگرهای‌خمشی حول محورهای ‏ و بر و همچنین لنگرهای 
پیچشی تحمل می‌شوند .معادله تعادل زیر نقطه شروعی‌برای روش هیلربورگاست .در صورتی 





2 2 2 2 
aM 2 My 3, a Myx o _ 
dy dy axdy وه‎ 


شد ما ست ( با صرفنظر از مقا ومٹ پیچشی .مقا ومت کلی می‌بایستی دست بالا باشد ) .با توجه 
coy bay‏ موضوع معادله تعادل به صورت زیر در می‌آید . 





2 2 
0*۸ ۳ My _ 
ax? aye 


بر تحمل شود » بنابراین : 





a a? 
فی شود‎ omy = -)۱ - (6 
ay 
که شین‎ or ard) RO Ty ایی اد غا باد وط ب می ر یا چو م نا لها‎ 


تبدیل شد ه است . احتمالا بسیار مناسب و نه ضروریست که ه برابر با یک یا صفر قرض شود. 





بنایراین : 
aM a?‏ 
1 < برای 0= و 


1 روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


222 a? 
10 E ي برای‎ =0 


r 
qi طول وأحد‎ 
AL IL SOTIN U 1 TAT STD AB 
۱۱۲ ۰ 
dQ 
0 
a, 3 by 


تعادل yp‏ جہت قائم 





ag 
و‎ 5» + 0+ 5» - 0 0 Lt ye pl: x 
dM 
2 (all) + bx در واحد طول‎ ۹ eee 
ر جپت فانم می‌باشند‎ or 


۷ - برقع 2 + ۵6۷+ 95*5۷ 


bybx - 0,52 =0‏ + دقر۵ + Jobe‏ لنگرها حول تقطه 6 


am bx ۳‏ 
زالف ) Lege (202 ot)‏ 7 + 7 5+0 ی - ۸ - ۸ 
ay‏ 37 5 0 ,809+ 
2 
با حذف جز*های دیفرانسیلی درجه دوم 
aw‏ 
ant ( ~}‏ 


با جابجایی رایطه (ب ) در (الف ) 
معاد له تمادل تیر به دست می‌آید 


ت 
at 7‏ 





M 
1 2 Sx 
ax 
تما م لنگرها در واحد طول می‌باشند‎ 
× لنگر حول مور‎ Jobe 
aM OM, 
0 rs by) 5 — M, 5x — iM, + 7 *Sx\ by 


6 20 
+ Myy By - 0, مق‎ — 10, + I5 =0 


پاحذف جز؛ های د یفرانسیلی‌درجه دوم 
My, _ May‏ 
(ب ) ax‏ 5۷ 


¥ مشا به تعادل لنگر حول محور‎ yy a 


3۳ My fe) 





aM, 
=a, 4 
My + 3y OF Me, + 








Qa, = 





با جابجایی‌معادلات (ب ) و (ج) درمعادله (الف ) 
معادله تعادل تاوه یمد ست میآ ید 
27M, OT My OF My‏ ,33۸ 


dx? ?ي2‎ xay away 











شکل ۸ - ۲۸ 


بنابراین فرض شده است که در فروریختگی بار توسط تیرهایی به‌دهانه بین لبه‌های 
دو طرف مقابل تاوه تحمل شده است . این موضوع در شکل ۲٩-۸‏ نشان داده شده است. 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ۰۰۰۰۰۰ ۳1 


خطوطانفصال صرفا" بار روی تاوه را تفسیم می‌کند . برای هر خط وضعیت بحرانی وجود 
ندارد » بنابراین نیازی به محا سبات پیچیده ریافی نیست . این موضوع یکی از فواید این 
روش است مستله طراحی تاوه اکنون به طراحی تیر تبدیل شده است .بتر است این موضوع 
توسط چند مثال روشن شود . 

پار گسترده یکتواخت 





پیکانها جہت یر را مشخص می‌کنند 





۸ - ۳ - ۲ ناوه مستطیلی با تکیه‌کا هها ساده تحت بار کسترد ه یکنواخت 


تاوه شکل ۸-ه۳ را در نظر بگیرید . بدیپی است که در گوشه‌های ag‏ بار بایستی 
توسط هر دو لبه که یکدیگر را در گوشه تاوه قطع می‌کنند تحمل شود . از اینرو مطابق شکل 
منطقی است که خط انفصال ازگوشه تاوه بگذرد . بردارها جهتی را که بار در امتدادآن‌پخش 
می‌گردد و بهلبه‌های تا وه توسط خمش برده می‌شود نشان می‌دهند . در میانه اضلاع‌بلند تر 
بار تنها روی تیری به‌دهانه فاصله بین دو ضلع بلند وارد می‌شود . کل بارگذاری روی‌دوتیر 
به آنچه‌که در شکل ۲۹-۸ نشان داده شد ها ست بسیار شبیه‌است » ولی نیازی به‌فولادگذاری 
یکسان در هردو تیر نیست . نیرها به‌وسیله خطوط خط چین به نوارهای جزگی تری تقسیم 
شده‌اند . (مطابق (JS‏ . (نامگذاری روش فوق به‌دلیل وجود همین نوارهااست) تحلیل 
توارهای مجزا به‌شرح زیر است : 


NS‏ بار گستر ad‏ یکنواخت 
۱ پر واحد سطح در فروریختگی 





Bani‏ ۱ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


r 


نوار ١‏ نواری به‌عرض واحدرا در نظر بگیرید .این نوار تیری‌به دهانه ربا است . 
که تحت بار یکنواخت Li ge‏ شد 





[ × و = بار روی a's‏ 


در واحد طول ۾ = 


2 
در واحد عرض 4۳1 = Slam‏ لنگر 


این لنگر, لنگر طراحی نوار است . تحلیل نوارهای ۲ و ۲ پیچیده است برای سادگی کار 
مجموع بار را به‌طور یکنواخت در عرض نوار پخش کرده و سپس از یک ضریب تصحیحاستفاد ه 
می‌کنیم به‌طوری که لنگر واقعی به‌دست آید ۰ 





نوار ۲ اکنون می‌توان از عرض واحدی از تاوه که مطابق شکل زیر بارگذاری‌شد ها ست 
استفاده نمود . 


بار ا پر واحد طول برای سم 
یک نوار با عرض واحد ) ا fel‏ 
3 3 
4 4 
| ,4 | 
oly‏ ۲ 


بار معادل ( 4 برواحد طول برای we‏ 
یک نوار با عرض راحد ) ۳ 
4 


تحلیل خط سیلان و روش نواری ..... VAY‏ 


ae 
در واحد عرض لب = حداکثر لنگر‎ 
2 
حداکثر لنگر واقعی‎ - AE دوا خت عرف‎ 


ضریب تصحیح ۸ در بخش بعد ی مورد بررسی قرار می‌گپرد . 

استفاده از خط انفصال مورب ضروری نیست و نحوه تفسیم بار مطایق شکل ۳۱-۸ 
a,‏ همان اندازه رضایت بخش است و تنپا عامل نعیین کننده در انتخاب نوارها» 
عملی بودن آنپا است . برای هر نسوار» لنگر طراحی و فولاد گذاری جداگانه‌ای وجود 
دارد . بطور QB‏ داشتن نوارهای متعدد غیر عملی است زیرا جزئیات فولادگ‌ذاری بسیار 


دشوار می‌شود , 





۸ ۲-۳ ضریب تصحیح 1 












2 وې = (عکسالعمل تکیهگا هی ) مجموع بار در هریک از دو انتهای نوار. 


برای پیدا کردن فاصله مرکز تقل بار از انتهای تیر این گونه عمل می‌شود . 


۳۴ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


(iy th) - Lb 4 a) rt 
و‎ + xx =qbxlb, 2 + زې‎ 12 
4 2 qb x 2 2 وا‎ + : 


“ll (lı - (وا‎ Qh +1, Gh +h) | 
2° 2 3 


7 
= © GG + 21l +12 — 22 - 115) 


qb 
0 +1, +83) 


x - 1 til, *1%)/3( +h) 


بنابراین لنگر در مقطع 4-۷ عبارت است از 


M= دق وې‎ - gp 4 ل‎ ~x) 


th)‏ وا 
St 2(‏ وې 


(لنگر در هر مقطعی که ×< ath x‏ ثابت است ) 


_ qb 
E +112 + B) 


شکل ٣۲4‏ ب نوار مشابہی‌را با بار گسترده یکنواخت در عرض نوار نشان می‌دهد .درمقطع 
X-X‏ "وا + qb(l,‏ _ 
8 
lob‏ 
بنابراین )8+ K qb (, +) _ qb(fî +h,‏ 
6 8 
+B)‏ وارا ]01 4 
(lı th)?‏ 


۳ 1+hy al 


(ly +h)? 


0 2 
H+, +B 


_ 1.333 


تحلیل خط سیلان و روش نواری TO eee‏ 


با مراجعه به مثال بخش قبل » در نوارهای ۲ و ۲ =L,/2‏ و و 20 دا 


K = 1.333 yea Sere 1.333‏ می شود 
0 و ۱/2 
1/2 0 
و 
له _ ali‏ 


7 33 1,333 = لنگر طراحی برای هردو نوار 


۸- ۳ - ۴ تاومبا لبه‌های گیردار 

در شکل ۲۳۸ تأوه‌ای با سه لبه گیردار و یک لبه ساده نشان داده شده است بدون 
هیچ اشکالی روش فوق را می‌توان برای تاوه غیر مستطیلی به‌کار برد . یک لبه گیردا رصب تر 
از لبه ساده است وبنابراین لبه گیردار در گوشه » قسمت بیشتری از بار را نسبت بهلبه‌ساده 
جذب می‌کند . در تاوه این موضوع در نظر گرفته شده و خط انفصال به سمت تکید‌گاه ساد ه 
تمایل بیشتری پیدا کرده است . 






۳۳ - ۸, SS 


روش لنگرخمشی واکنش و آزاد برای تعیین لنگرهای طراحی از همه مناسبتر است . 


نوار ۱ 







f 
@ لنگر خمثی آزاد حداکتر‎ 


لتگر حمشی آزاد M= Sle‏ (ز + [) 


۳۱۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 





نوارهای فوق حالات استانداردی هستند که در بخش سوم در نظر گرفته شدند .تسبمت 
مقادیر لنگرهای لبه و وسط دهانه (ضریب ۲ ) را همانند روش خط سیلان به‌طورعملی‌باید 


۵-۳-۸ تاوه توخالی 

وجود یک حفره به‌طور موءثری پیوسنگی تأوه را از بین می‌برد وایجاد دهانه بیسن‌دو 
طف کا بل os lay‏ هکت ajo‏ استفافه از نوا رای قوی ا طراف رة ,ا ین ضف 
برطرف می‌گردد » همان‌گونه که در شکل ۳۴-۸ مشخص شدهاست . این نوارها تکیه گاهی 


روی هریک از دهانه‌ها این موضوع قابل تشخیص است . 














بار اعمال شده در فروریختگی a TOA‏ 


۳ 2 


لبه‌های دال 


تحلیل خط سیلان و روش نواری revere‏ ۱ ۳۷ 


ضریب نصحیح مورد ناز ۸۱ نوار ۲ و ۲ 


تراسا هة در tii‏ ۱ 


ls 
me ۳ بار اعمال شده در فرریختگی "مساق‎ 
٩ نوا قوی‎ 
۵ نوار‎ 
ہار اعمال شده در فروریختکی‎ 
Vo نوار قوی‎ 
بار اعمال شده در فروریختگی _ وار‎ 


نوار قوی ۸ 


Yo ye 
BAR ett باراعمال‎ 


نوار قوی ۱۰ نوار قوی ٩‏ 


شود (۵۰۰۳070 برای حدس اول مناسب است ) . 


نوار ۸ 


واکتش از نوار ۶ MM.‏ 


BGM te رالد رس‎ 


توار قوی ٥‏ نوار قوی ٩‏ 


واکنش از نوارهای i A‏ ۱ 
واکتش از دوارهای ۲ --[[[[[]] 1110 


URUGUAY ۴ از نوار‎ asl, 
بار اعمال شده روی سطم نوار تا‎ 


٩ توار‎ 









۳۱۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


eile 

و es‏ از نوا ر A isle‏ | و 1 
واکتش از نوارهای ۷ ---۲(]([|(]] 10۷/۵ 
واکتش از نوار ۵ QRAL SALL ALORA LL VY LALLY LEIA!‏ 


بار اعمال شده روی - لح نوار E DH‏ 


ole — |‏ بارهای وارده روی asl‏ توسط لبه‌های تاوه تحمل می‌گردد . حتی اگر بعضی 
از نوارها تکیه‌گاه pyle‏ نوارها باشند . 

۲ - فرض می‌شود که عکس‌العملا د رانتہای یک نوار و در امتداد عرض نوار بدون‌توجه 
به‌توزیع بارگذاری در صفحه تاوه روی نوار بکنوا خت باشد . 

۳ -درموقع در نظر گرفتن نوارهای قوی باید دقت کرد .در نوارهای معمولی استفاده 
از یک متر shy‏ نوار مناسب می‌باشد » ولی sling‏ نوارهای قوی معمولا کمتراز یک منراست. 


۸ - ۳- ۶ بارگذاری روی نیرها ی محیطی 


معمولا " تعیین کرد ن توزیع بارگذاری روی تیرهای محیطی بک تاوه مشکل است روش 
نواری هیلریرگ راه حل مختصر و مفیدی برای این مساّله است.عکس|لعملاد رانتهای نوا رها 
که توسط تیرهای لبه تحمل‌می‌شوند بارهای روی تیرها محسوب می‌شوند . شکل ۲۵-۸ نوزیع 
بار حاصله در مثال قسمت قبل را روی تیرها نشان می‌دهد . در توزیع بارها فرض شده است 
که در امتداد عرض نوارها عکسالعمل ثابت است .بدیهی است این فرض برای‌نوارها صحیح 


نبود ه و به‌نظر می رسد فرض نوزیع تشان داده شد هه به‌صو رت خط چين خردمندانه‌تراست . 
















LL مه‎ 


RR‏ مد 
(الف ) تیرهای بلند 


شکل ۸ - ۳۵ 





تحلیل خط سیلان و روش نواری TVR ii fai‏ 





سح 


( ب ) تیر کوتاه 


۳۵ - ۸ Se 


Cera ee ee ae ae شود‎ a 


۸ - ۴ جمم‌بند ی 


در آخرین فصل !ین CLS‏ روشهای خط سیلان و نواری هیلربرگ در مورد تاوه‌های 
یتن آرمه به‌کار برده شده است . هر دو روش بر اساس نظریه خمیری هستند » ولی به دلیل 
طبیعت پیچیده رفتار تاوه‌این روشپا راه‌حلهای د قیقی نیستند .از نظریه خط سیلان باتوجه 
به‌محد ودیتمای فرضیات اولیه , کرانه بالایی حاصل شده و روش نواری به کرانه پاییینی‌منجر 
می‌شود . رفنارغشایی و پدیده کرنش سختی فولادیاعث تا مین ایمنی‌سازه در هنگام استفاده 
از روشهای فوق می‌شوند . 

در روش خط سیلان یک مکانیزم فروریختگی فرضی د ر نظر گرفته و به‌وسیله کار مجازی 
(یا روش تعادل ) تحلیل می‌شود . تعیین حالت بحرانی خطوط سیلان در یک مکانیزم مفروض 
و همچنین در نظر گرفتن سایر مکانیزمما لازم است . از نظریه خط سیلان می‌توان برای 

تاوه‌های با یار متمرکز علاوه بر بارهای گسترده استفا ده نمود , 

در روش نواری » بارگذاری روی تاوه روی نوا رها ی تیرمانندی که دهانه آنها لبه‌های 
متقابل تاوه می‌باشد پخش می‌شود . این روش در مواردی که بارگذاری روی تاوه گسترد هاست 
بسیار قابلیت انعطاف دارد ولی در بارگذاری متمرکز بسادگی قابل استفاده نیست‌د رمرجع 
(۳۵) اطلاعاتی در مورد فولادهای اضافی اطراف قسمتپای باز در تاوه و بارگذاری روی 
تیرهای لبه وجود دارد . 


A‏ - ۵ مساییل 


۱-۵-۸ .با رفروریختگی (بارگسترد ه‌یکنوا خت )یک تاوه‌ستطیلی بتنآرمدرا (۳ 3× ص 5) که 
در اطراف روی تکیه‌کا هپای ساده قرار دارد تعیین کنید در حالی که فولادگذاری هم مقدار 





Yo‏ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


بوده و 1/۱ kN‏ 10 = 4 باشد. با wy‏ لبه‌های گیرداره‌دال را برای تحمل دو برابر بارفوق 


۲-۵4 مکانیزم و بار فروریختگی تاوه‌های شکل ۲۶-۸ و ۲۳۷-۸ را تعیین کنید . 





شکل ۸ ۳۷ 


dA‏ یک تاوه مستطیلی شکل sl lo (7mx4m)‏ سه تکیدگاه ساده و یک تکیدگاه گیردار 


است و تحت بار یکنواخت ۾ قراردارد . جزغیات فولادیندی و الگوی خط سیلان درشکل 
ایس ۳ نشان داده شده است . با استفاده از معادله کار مشخص کنید که : 


7 سک‎ (E+ 
° (42-4x)\ ر‎ 4-y x 


بهازای q =9 kN/m?‏ لنگر مقاوم را محاسبه کنید . مقادیر بحرانی yp gx‏ کدامند ؟ 











۴-۵4۸ برای سییستم خط سیلان JSS‏ ۳۹-۸ رابطه‌ای بین 4 My‏ و .7 بهدست آورید . 
۸س۵ در شکل ford‏ یک مکانیزم خط سیلان پیشنہادی برای یک تاوه مریم شکل گیردار 
که تحت بار کسترد ه یکنواخت q‏ قرار دارد نشان داده شده است . 


(الف ) مشخص کید که با استفاده از معادله کار خواهیم داشت . 


q [(L — 2RXL? + 2LR + 4R?) +273[ = 18 ( —2R +f) 
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( ب ) به‌روش ترسیمی یا دیگر روشپا نشاند هید که مقدار بحرانی ۴ برابر 0.31 است . 


۳۳ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


( ج ) یار فروربختگی ge‏ برحسب ۸ و با تعیین کنید . ۰ 
(توجه . مرکز ثقل یک قسمت از دایره برابراست با شعاع از مرکز دایره (ex‏ 


تمام لبه‌ها گیردار 
MH‏ 


وت - - 





شکل ړ ‏ ۴۲۰ 


۶-۵ یک تاوه مستطیلی (BL × QL)‏ روی تیرهای لبه تکیه کرده است‌درپایین تا وه فولاد 
بندی هم مقدار در دو جپهت عمود برهم با لنگر مقا وم M‏ در واحد طول قرار دارد . تمام 
تبرها ی لبه‌دارای لنگرمقا وم ,1 هستند .وقتی a,‏ تاوه یار گسترد ه یکنوا خت ې واردمی‌شود 
مکانیزم و بارفروریختگی را تعیین کنیدملنگر مقاوم یکی ازتیرهای بلند تا مقدار 21411 کاهش 
می‌یابد » این تفییر چه اثری روی بار فروریختگی دارد . 
Yard‏ به‌کمک روش نواری هیلربرگ ناوه با تکیه‌گاه ساده‌ای بهابعاد m)‏ 6 × ص ۱0) را برای 
تحمل بار فروریختکی KN/m?‏ 12 طرح کنید . 
هم ناوه مثال قبل را مجددا" برای تحمل بار 301/2 و داشتن لبه‌های گیردار 
رم aA‏ 
٩-۵4‏ مجددا" تاوه فوق را طراحی کنید به‌گونه‌ای که یکی از لبه‌های بلند »,گیردار» یکی 
دیگر از لیه‌های بلند بدون تکیه‌گاه (آزاد ) و هردو لبه کوتاه دارای Sas‏ اه ساده بسوده‌و 
Gol‏ برایر ۷/2 ۱2 به‌تاوه وارد شود . 
٥-۸‏ | به‌روش هیلربرگ سیستم نواری مناسبی برای طرح تاوه شکل ۳۲۹-۸ رسم کنید . 
۱1-۵ به‌روش نواری لنگرهای طراحی را برای تاوه شکل (FIA)‏ تعیین کنید . 

لنگرهای طراحی درتیرهای لبه‌کدامند ؟ بار طراحی ( شامل ضریب بار ) برایر است با 
2۶ 8 . نوارهای قوی اطراف قسمت باز به‌عرض ۰ 0.5 در نظر گرفته شوند . 





YY 


معیارها ی تسلیم 


در آزمایش کشش » وقتی که تنش وارده به‌مقدار بحرانی می‌رسد ماده انعطاف پذیر 
جاری می‌شود . در مورد فولاد این مقدار بحرانی همان تنش تسلیم است . (سایر مواد ممکن 
است نقطه تسلیم مشخصی نداشته باشند و بنابراین در این حالت وضعیت مشخص نیست ) 
در عمل تنشهای مختلفی در پک ماد ەممکن أ ست وجود داشته باشد »مثلا" تنش عمودی‌ناشی 
از خمش و تنش برشی » و لذا پیش‌بینی نقطه شروع رفتار خمیری بسیار دشوار است »در عین. 
حال معیارهای تسلیم مختلغی برای آن ابداع شد هماند . ۱ 

دانش جدید در مورد مصالح نشان‌داده است که جریان خمیری در یک ماده بلوری 
انعطاف‌پذیر ؛ همانند فولاد » به‌صورت برشی در داخل شبکه اتمهای سازنده بلور می‌باشد . 
یه ok‏ ار ھا ابی غل فک ا و shee‏ که ار یر دو شار 
تسلیم به‌نامهای فن‌مایزز!وترسکا آکه‌در آنها فرض می‌شود که برش کنترل کننده تسلیم است » 
مطمکنترین وسیله پیش بینی برای تعیین نقطه شروع تسلیم در فلزات انعطاف‌پذ یرمی‌با شند 
این معیارها باجزثیات بیشتری بررسی خواهند شد . 


معیار ترسکا 


این معیار بیان می‌دارد که وقتی حداکثر تنش برشی ناشی از ترکیب تنشهای‌مختلف 
مسا وی با حدا کثر تنش برشی آزمایش‌کشش ساده در همان ماده می‌شود تسلیم به‌وجودمی‌آید. 

هر دستگاه د وبعدی از تنشهای موجود در یک نقطه ماده را می‌توان روی دایره تنش 
مور رسم کرد » همان گونه که در شکل الف ۱-الف وب نشان داده شده است (۳۷) . 





1 — Von Mises ۲ — Tresca 


۳۳۶ روشهای خمیری براي سازه‌های فولادی و بتنی 


با جابجاپی معادله الف - ۶ در معادله الف - ۵ خواهیم داشت . 


| 
(وه ,200 — 03 + = 











1 - 2 (1 +u) 
at OE ) (O, + رن‎ (* + EE (20? + 203 — 20,0) 
G= 2/201 + «( : با توجه به ضریب ارتجاعی برشی‎ 
(I — 2u) 1 ۱ 
U = (01 +02)” + (الف — ۷) )0402 - 0 + 01) جح‎ 


انرژی کرنشی برشو در hy!‏ ترنشی حجمیر 
واحد حجم ۰ 888 در واحد حجم 
می‌توان نشان داد (PY)‏ که قسمت اول معادله الف - ۷انرژی کرنشی ناشیاز تفییسر 
حجم در اثر تنشپاست و قسمت دوم که معروف است به انرژی کرنش برشی در واحسد حجم» 
انرژی کرنشی ناشی از تفییر شکل در اثر عمل برشی تنشهاست . 
معیار فن مایزز! بیان می‌داردکه وقتی انرژی‌کرنشی برشی در واحدحجم دراثرتنشهای 
وارده مساوی با انرژی کرنشی برشی در واحد حجم در موقع جاری شدن در آزمایش کشش 


می‌شود ماده تسلیم می‌گردد . 


در آزمایش کش 


O, = Oy 
و0‎ =0 
Une = سل‎ 
586 6G 
: بنابراین تسلیم به‌وجود می‌آید اگر‎ 
01 + وه‎ — 040 = oy? (A— (الف‎ 


در حالت برش خالص»› وقتی که تنش برشی مساوی با تنش برش تسلیم Ty‏ می‌گردد » ماد ه 
جاری ge‏ شود + دایره مور برای برش خالص در شکل الف — ۴نشان داد ه شد و است .یا توجه 


" هندسی دایره‎ shale, 
01 = Ty 


—Ty‏ = ول 


TTY ضمیمه‎ 


تنشہای عمودی حداکثر و حداقل ره و ره (معروف به تنشهای اصلی ) » و تنش‌یرشی 
حداکثر max‏ 7با توجه به‌اندازه‌های شکل به‌دست می‌آیند . تنشهای شکل الف - ۱ در صفحه 
zx‏ قرار دارند , اگر LT‏ قسمتی از یک دستگاه سه بعدی تنش باشند می‌توان تمام تنشها 
را به‌وسیله سه دایره مور که هریک مربوط به یک صفحه مختصات می‌باشد مشخص کرد . ار 
هر سه دایره مور باهم رسم شوند مشخص می شود که از یکدیگر مستقل نیستد » این موضوع 
در شکل الف - ۲ نشان داده شده است . این بدان علت است‌که تنشپها توسط ضوابط تعادل 
بە‌یکد یگر مرتبط هستند . سه دایره مور به‌روشنی تنشہا را در هرجهت مشخص صی‌سازند . 


حداکثر تنش برشی شعاع بزرگترین دایره مور است . 


4 rte 
تسس برسي ۽‎ 





O, 
(الف ) تنش‌ها در یک نقطه‎ 


(Try tra} 


(ب ) دایره مور برای تنش 


شکل الف د ۱ 





شکل الف - ۲ 


۳۳۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


a 7 ا ا‎ OE e 


o‏ علامت هشت 





o, —0 ۲‏ 
(الف - ۱) Vmax = ze are‏ 
وقتی 02 > 04 ولی با علامت تب مخالفند 
jJ‏ — ]0 
af)‏ - ۲) کر 
در آزمایش کشش یک سیستم تنش یک بعدی وجود دارد » بنابراین 
0= 0 < و0 


در موقع تسلیم ت ا , تنش جاری شدن Oy‏ می‌باشد . بنابراین تنش برشی‌تسليم 


ps ss )۳ — (الف‎ 

2 2 
با مسا وی قراردادن معادلات الف - ۱ و الف - ۲ با معادله الف - ۳ شروط برای تسلییم 
SOY‏ ست میآ ید ۰ 


ہا علامت مخالف :ے0 > ,0 2ry‏ يا پ0 = 0 - ره 


معیار فن مایزز 
در یک ماده ارتجاعی با یک دستگاه تنش دوبعدی انرژی کرنشی در واحد حجم (TY)‏ 
برحسب تنشهای اصلی عبارت از : 
(الف - ۵) )02€2 + U= (oe‏ 
با استفاده از قانون هوک 
a )‏ 
2 — ی |€ 


(الف - ع۶) 
)02+ ,0( > = €2 


ضمیمه ۳۳۹ 


با توجه به‌معیار فوق » تسلیم وقنی به‌وجود می‌آید که : 


(Ty ) + (Ty y- (Ty)(-Ty) = ay ; 


2 _ 2 


)٩ - (الف‎ 


هر دو معیار در معا دلات الف - ۴ و الف - ۸ خلاصه شده است . عموما" مشخص شد ه 
است که معیار فن مایزز در موا قعی که تسلیم در بک ماده انعطاف‌پذیر به‌وجودمیآید.ازدقت 
بیشتری برخوردار است . در فصل ۲ هردومعیار برای تعیین جاری شدن در یک تیر تحت 
تنشهای عمودی o‏ ناشی از خمش و تنشهای برشی ۲ به‌کاربرده شد . تنشهای عمودی موازی 
با مهور تیر هستند » بنابراین تنشپا مطابق Ss‏ الف- ۱ الف هستند . که در آن 

Ox =O 
0, =0 تنشها ی عمود بر محور تیر وجود ندارد‎ 


Tyz TT 


دایره مور برای این تنشها در call [Ss‏ ۴ نشان داد ه شد ه است پا توجه shale,‏ هندسی 


دایره . 


(الف - ۱۰) 





شکل الف ۴ 


۳۳۰ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


می‌توان معادله الف po‏ در معادلات الف ۴ و الف - ۸ جایکزین نمود تا دو معیاررااز 
نظر پیش بینی تسلیم مقایسه نمود . همان‌طور که جد ول الف - ۱ مشخص می‌کند » در هردو 
معیار شرط syle‏ شدن در تیر وفتی است که : 


aye) هر‎ 


تنپا اختلاف بین آنا مقدار Ty‏ یعنی مقدار تنش برشی تسلیم است . 








جدول الف - ۱ 

فون مایزز ترسکا 
با جابجایی معادله الف - ۱۰ از معادله الف - ۱۰ 02۰ < رن اما 
در معادله متن زیر الف - ۸ با علامت مخالف » تسلیم وقتی به 


جود می‌آید که : 
2 مرب 3 + ] )2+( ,2 وجود می 2 
4 2 4 :2 ره[ + 2 
2 ۱ 2 

2 2 = 2ری‎ ۳ i 9 یس و و‎ ere 
مه‎ feel El 
(2 ۱ (2) =] ۹: 

a Oy 2(2) 

٩‏ 2 اماد ل الف ,2د په 


2 
0 . ب‌. 
درو[ هو وس )+ بنابراین ss‏ تسلیسم به وجود 
میآید که : 


+ 





د رجه ww‏ 

فربیشت کایای درس تیل سازهها مطالب بخطلفی راجعبة تا یی 808s‏ با ست: 
در این کتاب تعیین درجه نامعینی تنا برای قابهای سطحی لازم بوده است و می‌توان 
مطالب مربوط به این حالت خاص را به‌طور اختصار بیان کرد . 

همان گونه که در اوایل CES‏ گفته شد برای تعیین نامعینی‌راههای مختلفی‌وجوددارد 
یک روش تعریف د رجه نامعینی برحسب نعداد برشپا (درجه‌های آزادی) است که بایستی 
ایجاد کرد تا سازه از نظر استاتیکی معین شود . در قابپای سطحی با اتصالات وتکیه‌گاههای 
صلب با ایجاد برش در وسط هر دهانه » ستونپ به‌صورت طره‌ای از نظر تعادل معین‌می‌شوند 
همان‌گونه که در شکل ب — ۱ ملاحظه می‌شوده‌هر برش معادل با سه درجه آزادی است « زیرا 
درآن نقطه به‌سازه اجازه تغییر مکان افقی و قاثم و دوران داده می‌شود . 

یک مفصل بد ون اصطکاک (تکیه‌گاه یا داخل قاب ) یا یک غلتک درتکیه‌گاه .مطایق‌شکل 
ب - ۰۲ نامعینی را یک درجه FOB‏ می‌دهد . بنابراین فرمول زیر برای تامعینی به دست 


r=3n—k 


























۳۳۲ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


که درجه نامعینی = م و تعداد دهانه‌ها ‏ مر مي‌باشد . 
تعداد مفصل‌پای بدون اصطکاک یا k= SHE‏ 

















نکل ب - ۲ 


به‌نکته‌ای در مورد د رجه نامعینی بایستی توجه کرد : می‌دانیم که در انتهای هرعضو منتهی 
Qe,‏ اتصال صلب , لنگرهای خمشی وجود دارد ولی تنا دونای LT‏ مستقل هستند و 
گر شوم اتصایال Sle‏ اسان دنت اش اد کی امان ی Gide‏ داد 
شد ه د رشکل ب-۳ الف معادل با وجود مفصل بدون اصطکاک در انتهای دو عضو از سه عضو 
است همان طور که درشکل ب ۳ب ملاحظه می‌شود این موضوع برای اتصالاتی با بیش از سه 


عضو قابل > تعمیم است . 




















ضمیمه ج 


نمودارهای لنگر خمشی 


ج س | مقد مه 


غالبا" لازم است که نمودار لنگر خمشی مربوط به مکانیزم فروربختگی نعییسن شود . 
معمولا" برای کنترل شرط تسلیم در مکانیزم و در نتیجه کنترل درستی مکانیزم واقعی‌سازه » 
نمودار لنگر خمشی لازم می‌شود . در این ضمیمه به خواننده کمک می‌شود تا بتواند نمودار 
لنگر خمشی را بهد ست آورد , حنی وقتی که سازه کاملا پیچیده است . در قسمتهای ج - ۲ 
ج - ۵ نکات مفیدی در این باره بیان شده است و در قسمت ج - ۶ چگونگی استفاده آنها 
level lige 8‏ دا ی 


ج - ۲ مطلبی راجع به مکانیزم 


د رموقع فروریختگی ,سازه بطورا بستا یی معبین‌است . چنین امری در اثر تشکیل‌مفصلپهای 
خمیری به‌وجود می‌آید .در هر مفصل خمیری مقدارلنگر خمشی بعلوم و مساوی با لنگرخمیری 
ضعیفترین عضو منتپی بهاآن مفصل می‌باشد . جهت لنگرنیزمعلوم | ست .مکانیزم Jac SS‏ را در 
نظر بگیرید . در مفصلہای ۰۸ ٤‏ ۰ و 8 لنگر برابر با م۸4 است . اکنون نقاط ۸ و LE‏ با 
جزقیات بیشتری موردنظر قرارمی‌د هيم .اعضای قاب مطابق آنچه در شکل ج - ۱ نشان‌داده 
است د رواقع از چندخط تشکیل نمی‌شود ,بلکه این اعضاء دارای ارتفاع و پهنایی می‌باشند . 
در بک aie‏ خمیری ماده به‌صورت کششی و فشاری در حال جاری شدن است . سطوح‌تحت 
کشش و فشار در ۸ و ٤‏ بایستی مطابق شکل ج - ۲ باشند به‌طوری که دوران خمیری لازم در 
مکانیزم امکان‌پذیر باشد . 

همچنان که در شکل ج - ٣‏ الف وب نشان داده شده در نقاط 0 وظ نیز عبارت فوق 
صادق است . مقدار و جهت لنگر خمشی را در هر مفصل اکنون می‌توان نوشت . ( نسویسنده 
ترجیج می‌د هد که مقدار لنگر در طرفی از عضو نوشته شود که تحت کشش است . این‌قرارداد 


۳۳۴ ۱ - روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


در تمام نمودارهای لنگر خمشی در نظر گرفنه شد ه است .۰ ) 


¥ در وسط giles‏ 








4 
۱ 
' 
۱ 
۱ 
1 
۱ 
a 





ج-۲ لنگرهای خمشي وا کنش و آزاد 


تقسیم نمودار لنگر خمشی به‌دوقسمت به‌راحتی کار کمک می‌کند . این قسمتہا › 
نمودا رهای لنگر خمشی آزاد و واکتش می‌باشند : لنگرهای‌خمشی آزاد در یک عضو, لنگرهای 
خمشی هستند که در اثر اعمال بار روی عضو درحالی که دو انتهای آن در مقابل چرخشآزاد 
هستند به‌وجود می‌آیند » به‌عبارت دیگر لنگرهای خمشی یک تیر ساده با همان طول خواهند 
پود + 

لنگرهای وا کتش لنگرهای خمشی‌دو انتپای عضو هستند که با توجه به گیردار بودن‌دو 


ضمیمه ۳۳۵ 


انتها در مقابل دوران نسبت به‌بقیه سازه به‌دست می‌آیند . (آنچه دربسیاری ازتحلیلهای 
ارتجاعی مورد نظر است پیدا کردن لنگرهای واکتش می‌باشد ) . با اتصال لنگرهای انتهایی 
توسط یک خط راست دیاگرام لنگر خمشی‌وا AS‏ به‌دست می‌آید . 

روابط ساده‌ای بین ابعاد هندسی نمودارهای لنگر خمشی واکنش و آزاد و نمودار 
لنگر خمشی واقعی وجود دارد , که در محاسبات تحلیل خمیری بسیبار 
مفیدند . (روش نمودار لنگر خمشی‌واکنش و آزاد که در فصل ۳ تشریح گردید کا ملا" بسراساس 
موضوع فوق است ) . به تبر BD‏ در شکل pig‏ نگاه کنید . نمودار لنگر خمشی تیر مطابق شکل 
ج-۴ الف می‌باشد » که در آن لنگر واکتش در نقطه 8 نامعلوم است . با تقسیم نمودار لنگر 
خمشی به‌قسمتهای وا کش و آزاد مطایق شکل ج - ۴ ب که تحت بار متمرکز در وسط دهانه 





= 3S 
ا ( ب ) تمودارهای لنگر دی واکنش و آزاد‎ 


شکل For‏ 
برای یک تیرساده ales,‏ £ و یا پارمتمرکز ۲ در وسط دهانه »حداکتر لنگر خمشی آزادبرابر 
با۲۷۲/4است » بنابراین . 
بنابراین + 
+Ma yy,‏ 22 
2 4 
VL‏ 
Me =~ 3Mp‏ 


اگر Ma‏ مثبت شود فرض کشش در بالای تیر در نقطه 8 صحیح است » همان طور که در شکل 


۲۳۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بننی 


ج - ۵ نشان داده شده است.و اگر منفی شد فرض غلط‌بوده و کشش در زیر تیر وجود خواهد 








داشت . 
asd. a ۳‏ 
Mp #2‏ ۲ زوج نیروی تعیمن My‏ 
سسوم سسوم تعروی ۳ کے س sla}‏ 
مامل‌کشش ale‏ ا ابی al‏ تک os‏ انتهای 
: = ۳ 
BE‏ ,37 
a2 Fi = +‏ 
۱ 11 
E‏ 
| بالا بی ستون 
— — 
Mw, #1‏ 
(a)‏ )+ { 
شکل ج - ۵ 


نکته دیگری وجود دارد که در موقع ترکیب لنگرهای خمشی واکشش و آزاد 
بایستی به آن توجه نمود . در محاسبات تنپا از مقادیسر لنگرها استفاده سی‌شسود 
بناسر این در محاسباتی که بر مبتای شکل ج-۴ انجام می‌شود » تنپسا فواصل pb‏ 
مقاد یر موردنظر را نشان می‌دهد . برای این که در موقع ترکیب نمودارهای لنگر خمشی 
واکنش و آزاد این فواصل قاتم محفوظ باشند » شیب خطوط‌نمودار لنگرخمشی بایستی تفییر 
یایند . لذا این خطوط مستقیم باقی مانده ولی طول آشها تفییر می‌کند . 

موضوع فوق اگر چه باعث تعجب است لیکن کاملا" منطقی است . 


ج - ۴ نیروها ی انتهایی روی اعضاء 


نمودار لنگرخمشی ستون شکل ج - ۵ الف‌را در نظر بگیرید . نمودار لنگر خمشی‌واقعی 
مانند نمودار لنگر خمشی واکنش نشان دهنده آنست که در طول ستون باری اعمال‌نشد ما ست. 
لنگرهای انتهایی حاصل از بقیه سازه که باعث ایجاد لنگرهای خمشی AST)‏ می‌شوند نیز 
نشان داده شده است . (شکل ج - ۵ ب نشان مید هد که چگونه براحتی جہت لنگرانتهایی 
معین می‌شود ) . 

ستون بایستی در حال تعادل ath‏ . برای yee‏ تعادل لنگرها حول by) SIL‏ پایین) 
ستون » بایستی نیروهای افقی با علامت مخالف مطابق شکل اثر کند . با گرفتن لنگر حول 
نقطه بالای ستون HL =M,+M,‏ 


این نیروهای افقی را می‌توان نیروهای وارده ناشی از بقبه سازه فرض کرد . اگر پایین ستون 
به تکینگاه متصل باشد . نیرویافقی همان وا کنش افقی در پیا ست » همان‌طور که‌لنگرانتمایی 
لنگر واکتش در پی می‌باشد . 

وقتی‌که د رطول ستون بارهایی اعمال می‌شود »نیروهای افقی مجموع نیروهای ناشی‌از 
لنگرهای انتهایی و واکتش‌های انتهایی با قرض آنکه ستون را تیر ساده فرض کنیم » می‌باشد 
این موضوع در شکل ج۵ ج مشخص شده است . 

غالبا" در نظر گرفتن تعادل افقی قسمتہایی از سازه برای تعیین بخشهایی از نمودار 
لنگرغیفی ید Seas‏ این :ما Sad‏ ر مال کے و ریم شوه انت 


ج - ۵ تعادل مفصل 

برای هر سازه* در حال تعادل بایستی در هر مفصل » لنگرها در حال تعادل باشند . 
این ضابطه در تعیین نمودا رهای لنگرخمشی بسیار مفید است , 

یک مفصل نمونه‌همراه با قسمتپاییاز نمودا رهای لنگرخمشیاعضا پی که به‌مفصل‌متصلند , 
در شکل ج - ۶ الف نشان داده‌شدهاست . اگر اعضاء درست نزدیک مفصل قطع شوند »> 
لنگرها ی خمشی د ر انتہای اعضاء را مطابق شکل ج - ۶ب می‌توان رسم کرد . جہتہای‌لنگرها 
مطابق روش شکل ج - ۵ ب معین می‌شوند . تعادل لنگر ایجاب می‌کند که برآیند این لنگرها 


صفر باشد » پنابراین در این حالت . 
My - ۸ - ۸ =0‏ می‌باشد 


ج - ۶ مثالی برای نعیین نمودار لنگر خمشي 


روش تحلیل حدی که در قسمت ۳-۴۴ مطرح شد » برای تعیین بار فروریختگی قاب 





۳۳۸ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


دو طبقه شکل ج - ۷الف استفاده می‌شود . مکانیزم با کمترین ضریب بار در شکل ج - ۷ب 
نشان داده شده است . لازم است با تعیین نمودار لنگر خمشی مربوطه مکانیزم کنترل شود . 
مرا حل مختلف در زیرآمده و در شکل ج - ۸ جمع‌بندی شده است . 


Aut 





شکل ج ۷ 


مرحله اول نوشتن تما م لنگرهاي معلوم در مفصلپا ی خمیری است . نمودار لنگرخمشی, 
می‌شود . لنگر واکتش در انتهای سمت راست تیر پایینی از تعادل مفصل به دست می‌آید 


fy,‏ سس 
م پک نا ۰ 2820 - و۸6 - u‏ 
تون پا a‏ 
say‏ ات u = 3M,‏ 


که با کشش در SVL‏ تیر همراه می‌باشد . 





7M, 4M, 2M, 2M, 44, 2M, ™ 


۱ -تمام لنگرهای معلوم را در مفصلهای خمیری نوشته و نمودار لنگرخمشی برای 


۲۳۹ ۱ 






0 


TY 7 


- ۲۰ نمودارهای لنگرخمشی را با در نظر گرفتن pe olin‏ نمودارهای لنگرخمشی واکنشو 
آزاد کامل dS‏ . 





۳ نمودار لنگرخمشی را با در نظر گرفتن Jobe‏ افقی طبقات بالایی و پایینی کاسل 
کنید . با در نظر گرفتن تعادل مقصل » محاسبات را کنترل کنید . ۱ 
Ss‏ ج - ۸ 


سپس لنگرهای نامعلوم در انتهای سمت چپ هر دو تیر با در نظر گرفتن مقادیر نمودا رهای 
لنگر خمشی‌واکنش و آزاد به‌دست می‌آیند . 
(الف ) تیر بالایی نگ خمش ۲:اد در وسط دهانه 
ار روي لنگر خمشی آزاد در و 
AwL* = 2.4‏ = و (تیر ساده يا بار گسترده یکنواخت ( 





۳۴۰ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


ازآنجا که 1.8 = ۸ و 3,24 = My‏ . بنابراین باتوجهبه‌ابعاد و نمودا رلتگرخمشی 


Mp ۲ ۲ 
+ 2M, = 2.4My 


V=—0.2M, 


اکنون لنگر 0.2My‏ را در حالی که باعث کشش در طرف داخلی عضو می‌شود می‌توان‌رسم کرد 
و بنابراین نمودارلنگر خمشی کا مل می‌شود she.‏ پیاورید که این نمودار با توجه به‌بارگسترد ه 


(ب ) تیر پایینی 





2 
ورد اف( = لنگر خمشیآ زا د در وسط د هانه 
8 
4.8M,‏ = 
و با توجه Shayla,‏ تمودارهای لنگر خمشی . 


3M, + 


2 


+ 4M, =4.8M, 
x = -۱ م4‎ 
این مقدار برای تکمیل نمودار لنگر خمشی تیر پایینی قابل استفاده است . مرحله بعدی در‎ 
. افقی هرد و طبقه بالایی و پایینی است‎ Jobe نظر گرفتن‎ 
ج ) تعادل‌افقی طبقمالایی . باقطم و جدا کردن طبقمالایی ازانتهای پایینی ستون‌های‎ ( 
بالایی می‌توان معادله تعادل افقی را نوشت . شکل زیر بارهای افقی وارده به طبقه بالایسی‎ 
را نشان می‌دهد » نیروهای برشی در پایین ستونها و لنگرها ی خمشی ستونپا نیز در شکل‎ 


مشخص می‌باشد , 





ضمیمه ۳۴۱ 


برای تعاد ل افقی خوا هیم داشت : 


Ny +N; = AwL = 1.8 x 4Mp _ 2.4Mp 
3L 1 


با استفاده از مطالب قسمت ج ۴ 


بنابراین تمودار لنگر خمشی ستون سمت چپ بالايي کامل می‌گردد . 
( و ) تعادل افقی طبقه پایینی 





2M, 2M, 


برای تما د ل افقی 
A, + H, =N, +N? + 2AwL‏ 


_ 72M 





بنابراین 


بنابراین نمودا رلنگر خمشی برای‌ستون‌سمت چپ پایینی و برای تمام سازه کامل‌می‌شود . 


۳۳ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 


در هر حال کنترل محاسبات به‌وسیله نوشتن معادله تعادل در اتصال سمت چپ پایینی 
امکان پذیر و مفید است . 


1.2M, + 0:2۸ م14‎ 20 ۲ 


— 0=0 
or‏ بالاسي 
1AM,‏ 0 0 
و تناس _ 28 1 


جواب مسائل 


۲ فصل‎ 
صفحات‎ ۸/۱ = Dbtoy; Sy م مقطع‎ = 660 1 ry 
Mp = 19.73 KN m yoy 
(a) Mp = D? ay/6; )0( Mp = 1.5d? tay; (c) Mp = V(2)d* tay : )0( Mp = 
(7\/3/16) a? ray ۴ ۲ب‎ 
2 
= و و‎ eo ۵ - ۲ 
4d A 
۱ 42 4bir 
S'=—(1 —n)|—-1 + 
Br, ° | 2 2 


J 697محور‎ 6 KN m, 422.7 KN mj 2 محور‎ 122.7 KN m, 109.4 kN m 


فصل ۰۳ 

We = 11,66Mp/L? ۳ 
بحرانی‌است‎ CD alas س‎ 2- 2 TY 
۳-۳ 





۳۴۴ 


۶-۳ 


۷ 22.2۸۲: ۷ SH: slat قاب‎ 


Y= 


فصل ۴ 
۱-۴ 


روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 





he = 1.70 


he = 1.50 


V = 4.09M, /L 
k = 0.609 


1.375 = ,۲ (الف ( 


جواب مسال ۲۴۵ 


) ه‎ ( A, = 5 


| 


1.191 < م3 > 1.169 ,1.191 = <(ب )1.407 > A= 1.407, 1.287 <A,‏ (الف ( 


KN m,| — ۵‏ 426 = و6 ka)‏ د KN m; (+) Mp = 267 kN m, BC.‏ 657.7 = و )!لف( 
KN m‏ 106 = و۸ وربا در CD‏ 
bs‏ (ب): 6۶140 . 21 = م مقطع مفرد ‏ (الف) 


Mp, = 1.13wL?, cp, AB 5 as .Mp, =13lwL?, rec 

G=12.3wL3, (ج ):,]1.11< طول‎ CD, AB حداقل وزن‎ 
Mp = 2.44wL?, BC Mp =1.13WL*,G = 13.1wL? 

ree‏ 41 = و سترنها و تیرها 

Mp = 0.43WL ۴-۵ 

My = 580 kN m ۵-۵ 

(ex My = 133.3 KN mM, ws Mp = 311.2 kN m ۶ 

فصل ۶ 

ê = ۷7 ۱ - ۶ 

5 = 00077 JET ~۶ 

WL ° EI, 5, = 0410۷۲3/97 ۶‏ 0.611 = پر مفصل ۸ آخرین مفصل است 


۶ ۴ ۰ 150 = ,8 مفصل A‏ آخرین مقصل است 

۶ - ۵ 10.221 = ,5 «[20.81/5 = بر8 آخرین مفصل در راس قاب بهوجود مي‌آید 
at B ên = 22500/۴ at C 5, = 11 700/EI, at F &, = 000 ۶-۶‏ 
Yo?‏ 


محل تلاقی منحنی‌های ارتجاعی و خمیری (ج )پ0.303000 = طر الف ) 
Pry = 0.275bdoy‏ )> ):پ00 0.289 2 P,‏ 


۴۶ روشهای خمیری برای سازه‌های فولادی و بتنی 











فصل ۷ 

M, = wh? 16 ۱-۷ 

۲-۷ 

۲ ۷ 

۴-۲ 

فصل ۸ : 

۸= در لبه‌ها kN m/m,‏ 8 = ,۸ در مرکز دال ,۷۱/۳۶ 17.54 = ۾ 
M, = 12 kN m/m‏ 

) (الف‎ g = S9.06M/E? ) (ب‎ = 10.7M/L* THA 





جزات اقل ۱ ۲۴۷ 


M = 7.54 kN m/m, Xorit = 1.586 M, Yorit = 2.45 m ۲-۸ 
۸ 2 ۶ mA 
Ge = 43.85M/L? ۵-۸ 


Go = 4241/1, , شکست دال‎ : Go = 3.25M/L? 


I~ 


۷۲-۸ توزیع نواری پیشنمادی 





AEE 
توزیع نوار مشابه مستله ۷-۸ ولی لبه‌ها گیردار هستند‎ AA 
توزیم نوار پیشنهادی‎ ۹-۸ 


EASA 





SPE NSS 


ه [ 
این نوار در طول لبه زاد 


روی نوار قری د هانه می‌خورد 
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